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RÉSUMÉ FRANÇAIS 
L’amélioration des sols par la technique de vibrosubstitution est habituellement utilisée pour 
les sols cohésifs, mais peut toutefois être utilisée dans les sols pulvérulents avec potentiel de 
liquéfaction. Cette technique permet la création d’un réseau de colonnes ballastées (CB) qui 
réduit le tassement et augmente la capacité portante d’un sol. L'intérêt est certes bien affiché. 
En effet, Geopac Inc. (entreprise spécialisée) se propose d'évaluer sa méthode d'amélioration 
des sols par CB en vue de réduire (voire éliminer) le potentiel de liquéfaction des sols grenus. 
Geopac a fait recours à une collaboration avec l'UdeS pour analyser expérimentalement et 
numériquement l'influence de la mise en place des CB sur les propriétés d'un sol pulvérulent. 
Un programme expérimental a été élaboré dans le but d’étudier l’effet de la mise en place des 
CB sur le sol encaissant par cette technique. À cet effet, un modèle réduit unique a été conçu, 
instrumenté et calibré à l’UdeS pour permettre dans un premier temps, de simuler 
l’incorporation de pierre nette (ballast) dans un sol lâche non saturé tout en maintenant une 
contrainte verticale et en mesurant la contrainte latérale générée durant l’incorporation. Le 
modèle réduit permet l’étude de l’expansion de cavité telle qu’obtenue durant la construction 
des CB par vibrosubstitution. Les colonnes sont construites à l’intérieur d’une cellule de PVC 
de 600 mm de haut et de 382 mm de diamètre. Un total de trois colonnes ballastées ont été 
construites sous une contrainte de 60, 80 et 100 kPa respectivement représentant un taux 
d’incorporation de près de 4 %. L’incorporation démontre une augmentation de la pression 
latérale caractérisée par le coefficient de pression latérale K jusqu’à 1.37 et une augmentation 
de la densité de 44 % à 55 % en moyenne.  
Une modélisation numérique a ensuite permis de confirmer les résultats expérimentaux et de 
vérifier le comportement du montage expérimental. La modélisation numérique a été réalisée 
avec le logiciel PLAXIS 2D 2012 en axisymétrie de révolution et considérant une loi 
comportementale de type Hardening Soil Model pour le sol encaissant et de type Mohr-
Coulomb pour la colonne de pierre. La modélisation numérique a permis de déterminer que la 
forme de la contrainte verticale sur le sol est parabolique, c’est-à-dire maximale au centre et 
nulle à l’interface sol-paroi. L’expansion du sol a été simulée par l’imposition d’une 
déformation volumique anisotropique en cinq couches dans le sens radial et circonférentiel 
équivalent aux dimensions de la colonne obtenue expérimentalement. Les résultats 
numériques ont démontré une erreur de < 1 % pour la CB #1, de ≈ 5 % pour la CB #2 et de < 
30 % pour la CB #3. L’erreur rencontrée sur la dernière colonne effectuée sous une contrainte 
verticale de 60 kPa peut-être associés à une mesure erronée lors de l'expérimentation.  
L’obtention des résultats expérimentaux par modélisation numérique a confirmé la 
fonctionnalité du montage expérimental et de la procédure de construction des CB en 
laboratoire. Cela ouvre la porte à des études subséquentes de l’effet de la mise en place des 
CB sur le sol encaissant en incorporant la vibration et la saturation du sable reproduisant la 
technique de vibrosubstitution.  
Mots clés : Colonne ballastée, vibrosubstitution, modèle physique, modélisation numérique, 
PLAXIS. 
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CHAPITRE 1 INTRODUCTION 
1.1 Mise en contexte et problématique 
Le projet de recherche proposé résulte d’un rapprochement entre Geopac Inc. et le groupe de 
géotechnique (département de génie civil) de l’Université de Sherbrooke (UdeS). Le 
questionnement de Geopac, provient d’une problématique du secteur privé quant à 
l’utilisation de la technique de vibrosubstitution dans le but de réduire (voire éliminer) le 
potentiel de liquéfaction des sols lâches et saturés. La compagnie cherchait à savoir quel est 
l'effet mécanique de la mise en place des CB sur le sol? 
L’amélioration des sols liquéfiables a pour but de réduire l’indice des vides des sols 
pulvérulents lâches pour réduire son potentiel à la liquéfaction. Le procédé d’amélioration des 
sols pulvérulents par la technique de vibrosubstitution a pour effet de modifier l’état du sol en 
termes de contraintes effectives moyennes et du fait même le coefficient de pression latérale 
ainsi que la densité relative. Ceci peut dans certains cas réduire le potentiel de liquéfaction des 
sols à un niveau acceptable. 
Le projet à plus long terme vise l’étude du sol amélioré par CB et de son comportement sous 
une sollicitation dynamique. Le comité d’encadrement pour la réalisation du projet de maîtrise 
est le suivant : 
Comité d’encadrement à l’Université de Sherbrooke : 
 Mathieu Nuth, Université de Sherbrooke, professeur et directeur de maîtrise 
 Mourad Karray, Université de Sherbrooke, professeur et co-directeur de maîtrise 
 Mounir Bouassida, École National d’Ingénieurs de Tunis, professeur associé à 
l’Université de Sherbrooke et co-directeur de maîtrise. 
Comité d’encadrement chez Geopac Inc. : 
 Frédéric Massé, Menard USA., Directeur de la recherche et développement du 
groupe Ménard 
 Claire Mollereau, Geopac Inc., chargée de projet et superviseure de maîtrise 
2  CHAPITRE 1 - INTRODUCTION 
 
Le financement du projet est obtenu par l’entremise du programme MITACS Accélération 
Québec qui permet le rapprochement de la recherche universitaire avec des entreprises pour 
étudier des problématiques actuelles. Ce programme finance des périodes de stage de 4-6 
mois au cours duquel l’étudiant partage son temps entre l’université et la compagnie Geopac 
Inc. Deux stages sont effectués dans le cadre de ce projet de recherche, l’un entre le 8 octobre 
2012 et le 8 février 2013 et le second entre le 6 septembre 2013 et le 6 décembre 2013. Le 
premier stage a permis le développement de l’état de l’art sur la technique et le second sur le 
développement d’une procédure de modélisation numérique avec PLAXIS 2D, un logiciel 
spécialisé en géotechnique utilisé par la compagnie participante. 
1.2 Définition du projet de recherche  
Par le biais de la modélisation physique et de la modélisation numérique, le projet de 
recherche vise à améliorer la compréhension de la réponse du sol en place par cette technique. 
La construction d’un montage expérimental permet d’étudier les phénomènes d’améliorations 
rencontrés lors de la construction de CB tel que l’expansion de cavité ce qui engendre une 
variation de la pression moyenne et de la densité relative du sol granulaire.  
Le montage expérimental sert à contrôler les éléments d’entrés (de chargement et conditions 
aux limites) et d’effectuer des mesures directes de l’amélioration. La modélisation numérique 
permet de valider et interpréter les travaux expérimentaux et d’analyser l’effet de la mise en 
place en détail. La combinaison des deux modèles est primordiale à une bonne compréhension 
des phénomènes en jeux. 
1.3 Objectif du projet de recherche 
Les objectifs du projet de maîtrise sont définis comme suit : 
1. Dresser l’état des connaissances en matière du comportement des sols lors de la 
construction des colonnes ballastées par vibrosubstitution 
2. Développer et calibrer un montage expérimental permettant l’étude de l’amélioration 
du sol suite à la construction de CB 
3. Proposer une modélisation numérique en deux dimensions de l’incorporation des 
colonnes avec le montage expérimental 
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Pour atteindre ces objectifs une revue littéraire détaillée est nécessaire sur l’aspect général de 
la technique de construction des colonnes ballastées par vibrosubstitution et de façon 
approfondie sur l’effet de la mise en place des colonnes ballastées sur le sol. Le montage 
expérimental doit ainsi permettre une représentation le plus fidèle possible du complexe sol-
colonne. La modélisation numérique doit ensuite permettre l’interprétation des résultats 
expérimentaux de façon claire et distingue. Pour ce faire il est possible de revoir les procédures 
numériques existantes et de développer une procédure spécifique au projet.  
1.4 Contributions originales 
Le projet de recherche à l’initiative de Geopac Inc. a des retombées significatives. Le projet 
permet d'étudier la problématique exprimée par Geopac et d'en démontrer la pertinence. Il 
existe actuellement un manque d’explications scientifiques sur la réponse d’un sol granulaire 
amélioré par vibrosubstitution, plus spécifiquement quant au coefficient de pressions des 
terres au repos (k0) à utiliser pour la conception. 
Le montage expérimental et la procédure de modélisation numérique permettent l’étude 
approfondie des mécanismes d’améliorations d’une méthode de construction utilisée 
actuellement. Le développement du projet de recherche permet d’identifier plusieurs aspects 
de la procédure d’amélioration à investiguer tels que l’étendue de l’effet de la densification et 
l’apport supplémentaire de confinement sur un sol granulaire.  
L’utilisation du même logiciel de modélisation numérique que la compagnie, PLAXIS 2D, avec 
des lois de comportement et des procédures numériques avancées permet un meilleur 
transfert de connaissance entre les deux institutions et facilite l’utilisation des résultats de 
recherche. Le projet vise à contribuer à l’évaluation de la méthode d’amélioration des sols 
utilisée par Geopac dans des sites à nature granulaire. Le potentiel de liquéfaction d’un sol est 
dépendant de son état à long terme. Ces étapes initiales sont donc primordiales à l’élaboration 
d’un projet à plus long terme visant à étudier le phénomène de liquéfaction des sols sur des 
sites améliorés par vibrosubstitution. 
4  CHAPITRE 1 - INTRODUCTION 
 
1.5 Plan du document 
Ce mémoire est organisé en 5 chapitres le premier étant l’introduction. Le chapitre 2 présente 
l’état des connaissances actuelles sur l’amélioration des sols par la méthode de 
vibrosubstitution. Plusieurs aspects sont abordés tant au niveau de la technique générale de 
mise en place, tant au niveau des méthodes de dimensionnements analytiques et aux calculs 
à la rupture. L’analyse aborde ensuite l’effet de la mise en place sur le sol encaissant et 
présente un sommaire des modèles numériques habituellement employés pour simuler cet 
effet. 
Le chapitre 3 présente en détail les essais expérimentaux. Cela implique la description des 
essais de caractérisation du sol granulaire, l’instrumentation nécessaire aux mesures de 
l’amélioration, ainsi que les essais de CB effectués. 
Le chapitre 4 contient la modélisation numérique des essais expérimentaux avec le logiciel par 
éléments finis PLAXIS 2D. Ce chapitre présente la définition du modèle numérique ainsi que la 
représentation des trois essais de CB. La procédure numérique d’expansion de cavité est 
expliquée en détail et la vérification des résultats est comparée aux mesures expérimentales. 
Le chapitre 5 résume les résultats et présente les recommandations pour un projet à grande 
échelle permettant l’analyse de la mise en place des CB sur la réduction du potentiel de 
liquéfaction.  
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CHAPITRE 2 ÉTAT DE L’ART  
2.1 Techniques d’amélioration des sols  
Il y a plusieurs façons d’effectuer l’amélioration d’un sol dans le but de réduire son potentiel 
de liquéfaction. Une façon bien connue et très utilisée est le compactage qui consiste en 
l’application d’énergie pour améliorer les propriétés mécaniques d’un sol naturel ou d’un 
remblai nécessaire à la réalisation d’un projet. Il est possible d’atteindre les objectifs par 
compactage de surface ou profond. Le compactage profond est toute technique permettant 
de densifier le sol à des profondeurs supérieures aux techniques conventionnelles avec des 
rouleaux de compactage standard (pied de mouton, tambours lisses, pneus multiples, etc.), 
soit habituellement < 1 m.  
Les techniques dites de compactage profond sont considérées comme les méthodes les plus 
économiques pour la densification des sols liquéfiables [Mitchell, 2008]. Il s’agit des techniques 
de compactage par injection, de compactage dynamique, de compactage par dynamite, de 
vibrocompactage et de vibrosubstitution. Chacune de ces techniques a un champ d’application 
spécifique et n’est pas adéquate pour tous les types de sols ou dans toutes les situations (voir 
section 2.4.4). Il existe aussi plusieurs techniques d’amélioration des sols telle que les 
techniques d’injection (par jet hydraulique, solution chimique, de ciment ou de matériel fin), 
de consolidation par drains verticaux ou de mélange de sols avec du ciment (deep soil mixing). 
Un excellent résumé des techniques alternatives au compactage est disponible dans le livre 
Ground Improvement de [Moseley et Kirsch, 2004] et ne sont pas expliquées plus en détail 
dans ce mémoire.  
Le but de cette section est d’effectuer un état de l’art de la technique de vibration profonde 
telle que la vibrocompactage et plus particulièrement le vibrosubstitution. La terminologie 
employée pour désigner la vibration profonde est la vibroflottation, aussi appelée 
vibrocompactage et par le terme vibrosubstitution. La vibrosubstitution est une méthode 
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hybride permettant d’incorporer la densification du sol par l’action des vibrations 
(vibrocompactage) et de la construction d’une colonne de ballast comme inclusion souple 
agissant comme renforcement et comme élément drainant. La création de colonnes ballastées 
dans le sol peut s’effectuer de plusieurs façons, soit par vibration ou par pilonnage. La création 
d’un maillage de colonnes ballastées agit comme renforcement souple dans le sol et augmente 
la capacité portante du sol. 
2.2 Technique d’amélioration par colonnes ballastées (CB)  
Le terme « colonnes ballastées » est habituellement réservé à la technique de 
vibrosubstitution, malgré le fait qu’il est possible d’obtenir un type de colonne similaire par 
d’autres méthodes.  
Il existe plusieurs méthodes permettant d’effectuer la création d’un réseau de renforcement 
souple avec de la pierre nette. La création d’une colonne ballastée peut s’effectuer soit par 
pilonnage (méthode de Francki [Bustamante et al., 1991] ou Geopiers©) ou soit à l’aide d’un 
vibreur par vibrosubstitution. 
2.2.1 Équipement  
Il existe plusieurs types de vibreurs sur le marché mondial dont la conception répond au 
précédé d’exécution souhaitée (V10, V23, V32, V48, etc.) [Bouassida, 2008].  
La Figure 2.1 montre le type de vibreur que l’on retrouve habituellement sur le marché du 
Québec. Le vibreur utilisé chez la compagnie Geopac Inc., leader en l’amélioration des sols 
dans la province, est de type V-23.  
Les caractéristiques du vibreur V23 sont résumées ici [Bouassida, 2008] :  
 Diamètre du vibreur (∅av) ∶  350 mm  
 Longueur du vibreur : 3,5 m 
 Poids : 21 kN  
 Force du moteur : 130 kW 
 Amplitude maximale : 23 mm  
 Force excentrique : 300 kN 
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 Révolutions par minute (RPM) : 1800 à 60 Hz 
On peut remarquer 7 parties spécifiques sur la Figure 2.1. La pierre est mise sous pression par 
un système de SAS qui facilite le mouvement de la pierre du réservoir au fond du trou. La partie 
extensive correspond aux tubages qui peuvent être rajoutés à l’aiguille vibrante pour aller plus 
en profondeur. Un joint antivibratoire empêche la vibration de l’aiguille de remonter jusque 
dans les tubages d’extension et de vibrer tout l’équipement de soutien (grue, câbles, 
compresseur, etc.) et ainsi concentre l’énergie de compactage dans le sol. L’énergie de 
compactage prend une forme conique telle qu’illustrée sur la Figure 2.1. Le moteur électrique 
de 130 kW (vibreur V23) est alimenté par une génératrice installée sur le site. Le mouvement 
 
 
Figure 2.1 : Type de vibreur conventionnel (source : [Keller Holding GmbH, 2008]) avec ou 
sans apport de pierre 
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de la masse fournit une force de 300 kN sur le sol avec une amplitude de 23 mm. Le nombre 
de révolutions par minutes est de 1800 (RPM) pour une fréquence de 60 Hz. 
Les ailettes de chaque côté de la zone vibratoire permettent une meilleure pénétration de 
l’énergie de compactage dans le sol encaissant. La pierre concassée est apportée sur le côté 
par un conduit supplémentaire dans le cas de la vibrosubstitution. 
Finalement, il est important de garder le trou ouvert pour ainsi empêcher le sol de se refermer 
sur l’aiguille vibrante. Il existe deux techniques possibles, soit un lançage par voie humide ou 
par voie sèche. Dans les deux cas, le principe est le même; l’arrivée d’air ou d’eau est connectée 
à un compresseur qui lance le fluide sous pression au niveau de l’embout conique ce qui rend 
le trou sous pression et le garde ouvert.  
2.2.2 Mise en œuvre des colonnes ballastées vibrées 
La mise en œuvre de la vibrocompactage se fait en trois étapes : incorporation, vibration 
(densification) et remontée progressive. Tout l’équipement est retenu verticalement à l’aide 
d’une grue. Le poids propre de l’aiguille vibrante et des tubages d’extensions ainsi que la 
vibration permet l’incorporation de l’équipement dans le sol lâche à la profondeur désirée 
soient rarement plus de 30 m. Le temps de l’incorporation n’est habituellement pas très long.  
À titre d’exemple, lors de la réalisation du barrage Hidden aux É.-U., pour une colonne de 56 m, 
le temps pour l’enfoncement de l’outil a été de deux minutes [Bouassida, 2008]. Au Québec, il 
est rare de dépasser une distance supérieure à 15 m étant donné l’équipement disponible. Le 
record mondial est maintenant de 64 m, effectué en Allemagne à Lausitz entre 1997 et 2000. 
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Une fois la profondeur désirée atteinte, le sol lâche est densifié par l’action des vibrations. Les 
vibrations de l’aiguille permettent la création d’un cône de sol densifié autour de la cavité. Les 
méthodes de contrôles en chantier pour l’atteinte de la densification désirée ne sont pas 
abordées dans cette section, mais plutôt dans la section 2.3.3. 
Ensuite, l’aiguille vibrante est remontée progressivement et produit de cette manière un 
terrain densifié de 2 à 4 m de diamètre selon le type de sol. Le resserrement du terrain en 
profondeur se traduit, à la surface, par un affaissement de forme conique qui doit 
éventuellement être compensé par l’ajout de matériaux que l’on déverse au fur et à mesure 
du retrait de la sonde [Geopac Inc., 2010]. L’ajout de matériel provient du terrain naturel ou 
du remblai qui est amélioré. Aucun apport de matériel supplémentaire (hors site) n’est ajouté 
lors du vibrocompactage. 
Le vibrocompactage est utilisé dans les cas d’améliorations des sols granulaires (sables et 
gravier) lâches. La limitation de cette technique peut être évaluée selon la perméabilité du sol. 
 
Figure 2.2 : Domaines d’application des techniques de vibration profonde; Source : [Keller 
Holding GmbH, 2008] 
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Lorsque le sol est peu perméable (<10-5 m/s), l’efficacité du compactage diminue avec la 
perméabilité. La Figure 2.2 présente la limitation du vibrocompactage à des sables ayant une 
granulométrie supérieure à 0,06 mm [McCabe et al., 2009] et une zone de transition entre 0.06 
à 0.6 mm entre le vibrocompactage et la vibrosubstitution.  
Il est tout de même reconnu que le vibrocompactage se limite aux sols granulaires. Une 
solution hybride a donc été développée dans le but de répondre aux limitations du 
vibrocompactage, soit la vibrosubstitution. 
La technique de vibrosubstitution est sensiblement la même que pour le vibrocompactage, 
c’est-à-dire que l’équipement pour la vibrosubstitution peut être utilisé pour le 
vibrocompactage, mais sans l’apport de pierre. Le principe fondamental de la vibrosubstitution 
est la création d’un groupe de colonne de pierre nette d’une dimension <2 m, connus sous 
l’appellation de colonnes ballastées, qui apporte un renforcement au sol en lui procurant une 
amélioration de la capacité portante, une réduction du tassement et une amélioration de la 
résistance au cisaillement.  
La construction de colonnes ballastées par vibrosubstitution peut s’effectuer de trois façons, 
soit par un apport de pierre par le haut avec un lançage à l’eau ou à l’air, soit par un apport de 
pierre par le bas de la cavité avec un lançage à l’air. L’appellation utilisée en pratique est la 
voie humide ou la voie sèche suivit du système de lançage eau ou air comprimé. En anglais on 
retrouve habituellement les termes « Dry Bottom Feed », « Dry Top Feed » ou « Wet Top Feed » 
qui signifie le système de lançage et le niveau de l’apport de pierre.  
Lorsque l’apport est par le haut, l’aiguille vibrante est identique à celle utilisée lors du 
vibrocompactage. Le trou reste ouvert par le lançage à l’air ou à l’eau et la pierre de ballast est 
transportée à l’aide d’un chargeur à godet qui la déverse dans le trou, tel qu’illustré sur la 
Figure 2.3.  
Une fois déversée, la pierre descend le long des extensions jusqu’à la pointe conique pour être 
ensuite compactée par les pénétrations répétées du vibreur et par le poids de l’équipement. 
Chaque pénétration augmente le diamètre de la colonne. Il est toutefois plus difficile à 
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contrôler le diamètre de la colonne ballastée avec un apport de pierre par le haut puisque le 
jet d’eau peut à certains endroits enlever plus de matériels qu’à d’autres endroits et la pierre 
n’est pas placée uniformément durant la construction [Rathgeb et Kutzner, 1975]. 
 
Figure 2.3 : vibrosubstitution par la méthode humide avec apport de pierre par le haut 
 
La technique par voie humide (lançage à l’eau) pose un problème de refoulement de sédiment 
en surface puisque l’eau sous pression effectue un lavage des particules fines de la cavité qui 
remonte en surface. Il en résulte que son utilisation nécessite un contrôle supplémentaire de 
la part du contacteur et les difficultés d’évacuation peuvent s’avérer couteuses. Aussi, les 
inconvénients environnementaux sont souvent au cœur des problèmes de la technique par 
voie humide ce qui en fait une technique moins populaire. Lors du projet de la bretelle de 
contournement à Ballina en Australie, le sulfate présent dans l’argile acidifie l’eau de 
refoulement qui remonte en surface en contact avec l’air. Le traitement de l’eau entraîne des 
coûts supplémentaires non désirés qui préconisent l’utilisation de la technique à sèche [Kelly 
et al., 2011]. 
Selon un compte rendu au Royaume-Uni [McCabe et al., 2009], la technique de mise en œuvre 
la plus appréciée des entrepreneurs est celle avec un apport de pierre par le bas de la cavité 
et un lançage à l’air (voie sèche, « Dry Bottom Feed »). Le lançage à l’air ne crée pas de 
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sédiment en surface et garde la cavité ouverte ce qui réduit la friction avec l’équipement 
durant le compactage. 
Les entrepreneurs ont développé la technique de vibrosubstitution par voie sèche avec un 
apport de pierre par le bas dans les années 70 (« Dry Botom Feed »). L’aiguille vibrante est 
modifiée pour permettre un apport de pierre en continu sur le côté. La pierre est acheminée 
par un chargeur à godet, qui la déverse dans une benne. La benne est guidée et remontée 
jusqu’au-dessus de l’équipement, puis déversée dans un réservoir avec lançage d’air qui 
permet un acheminement continu de l’agrégat à la pointe de l’aiguille utilisant un système de 
SAS. 
La colonne ballastée est construite par la pénétration successive de l’aiguille vibrante par palier 
de 0,5 m. Chaque pénétration, avec un apport de pierre en continu, permet à la colonne 
d’augmenter de diamètre. 
2.2.3 Champs d’application des CB 
L’énergie de vibration augmente la pression interstitielle du sol saturé jusqu’à son état limite 
liquide et la consolidation subséquente apporte une densification du sol. Il y a donc un 
réarrangement de la structure granulaire du sol (Figure 2.4) [McCabe et al., 2009] ce qui 
permet de réduire l’indice des vides et le potentiel de tassement. L’incorporation de l’aiguille 
vibrante dans le sol est effectuée à l’aide d’une grue qui la retient verticalement. Champs 
d’applications des colonnes ballastées vibrées. 
 
 
Figure 2.4 : Réarrangement des particules lors du vibrocompactage [Geopac Inc., 2010] 
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Le champ d’application des colonnes ballastées est vraiment varié. À l’origine, le 
développement de la technique est en réponse à la limitation de la technique de 
vibrocompactage, c’est-à-dire pour les sols fins compressibles (argile et silt). Toutefois, rien 
n’empêche de l’utiliser pour les sols granulaires lâches comme indiqué sur la Figure 2.2, ce qui 
en fait une technique très versatile.  
De manière générale, l’amélioration des caractéristiques mécaniques des sols fins (silt et 
surtout argile) est faible entre les colonnes. Par contre, les sols pulvérulents peuvent être 
densifiés. Ceci est confirmé par plusieurs études de cas démontrant, par essais in situ (CPT, SPT 
ou autres) que l’amélioration est fonction de la quantité de particules fines [Bell AL et al., 1986] 
[Dhouib et Blondeau, 2005]. [Massarsch, 1991] présente les zones granulométriques 
correspondantes aux sols susceptibles à la densification par vibrocompactage sur la Figure 2.5.  
Plusieurs experts ont déterminé que les sols contenants plus de 15 % de particules fines et 2 % 
d’argile doivent être considérés comme étant non améliorables par vibration profonde 
[Mitchell et al., 1995; Shenthan, 2006], c’est-à-dire que la vibration n’apporte aucune 
densification du sol, ou minime. D’autres solutions combinant le compactage dynamique ou 
les drains verticaux de types wick sont disponibles dans de tels cas [Shenthan, 2006; Shenthan 
et al., 2004]. Selon cet auteur, il est possible de densifier les sols granulaires comprenant plus 
de 15 % de particules fines (silt) en ajoutant des drains verticaux (wick drains) à mi-distance 
entre deux colonnes permettant de réduire le chemin de drainage pour la pression interstitielle 
en excès générée durant le processus de mise en place. 
Étant donné la nature changeante des sols organiques, la technique est proscrite pour ce type 
de sol en Europe [Dhouib et Blondeau, 2005] et non recommandée en Amérique du Nord 
[Barksdale et Bachus, 1983a]. Les colonnes ballastées ont aussi déjà été utilisées dans les sols 
anthropiques, quoique peu documentées et peu employées. 
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Figure 2.5 : Distribution granulométrique pour les sols susceptibles à la densification par 
vibrocompactage [Massarsch, 1991] 
 
2.2.4 Dimensionnement des colonnes ballastées 
La conception de tous projets de fondation sur sol se fait en quatre étapes distinctes [Dhouib 
et Blondeau, 2005] : 
1. Définition des critères de projets (tassements différentiels et totaux acceptables, 
capacités portantes nécessaires, type de fondation et résistance à la liquéfaction)  
2. Identification des sols (caractéristiques, niveau de la nappe, etc.); 
3. Choix de la technique d’amélioration la mieux adaptée (Figure 2.11); 
4. Étude et optimisation de la solution. 
Les colonnes ballastées n’agissent pas de manière indépendante du sol encaissant. Le 
comportement de ce complexe sol-colonne doit être étudié en entier. En Amérique du Nord, 
le manuel de conception suivi par les ingénieurs est celui du FHWA rédigé en 1983 par R.D. 
Barskdale et R.C. Bachus [Barksdale et Bachus, 1983a; Barksdale et Bachus, 1983b]. En France, 
il s’agit de la Norme française (2005) révisée en 2011 « Recommandations sur la conception, 
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le calcul, l’exécution et le contrôle des colonnes ballastées sous bâtiments et sous ouvrages 
sensibles au tassement ». Cet ouvrage présente les détails les plus récents en termes du 
domaine d’application, de la mise en œuvre, du dimensionnement et du contrôle de la qualité 
en chantier pour les projets de colonnes ballastées [Normes Française, 2005]. 
En Europe, il s’agit de l’Eurocode 7 dans le chapitre intitulé « Remblais, rabattement de nappe, 
améliorations et renforcement des terrains [Frank et al., 2004] .  
Un ouvrage de référence complet en Europe est celui de A. Dhouib et F. Blondeau rédigés en 
2005 qui présente en détail les concepts de basent de la mise en œuvre des colonnes ballastées 
jusqu’aux modes de ruptures, du dimensionnement et des investigations des travaux. 
Le manuel canadien d’ingénierie des fondations [Société canadienne de géotechnique, 2006] 
aborde les colonnes ballastées que très brièvement sans discuter de la conception ou des 
modes de ruptures. 
PRINCIPE ÉLÉMENTAIRE 
Il est important de comprendre les principes élémentaires des colonnes ballastées et 
d’élaborer la terminologie appropriée pour mieux comprendre les équations qui régissent le 
dimensionnement des colonnes ballastées. Il y a cinq éléments faisant partie des colonnes 
ballastées comme indiqué sur la Figure 2.6 : 
- La fondation souple (remblais, radiers souples et dallages) ou rigide (radiers rigides ou 
semelles filantes ou isolées); 
- Le matelas de répartition (Hm);  
- Le sol encaissant les colonnes ballastées; 
- Les colonnes ballastées; 
- Le substratum (fondation de la colonne). 
- Le principe général d’un ouvrage sur sol amélioré par colonne ballastée est très simple. 
La charge Q (Q = σ0 ×  Ae) est appliquée sur la fondation (souple ou rigide) qui la 
transmet au matelas de répartition situé au-dessus du sol encaissant et des colonnes. 
Le matelas sert à uniformiser le transfert de charge aux colonnes et au sol encaissant. 
Les colonnes ballastées peuvent être déposées sur un substratum rigide (roc ou une 
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couche de sol dense) ou être flottantes, c’est-à-dire sans fondation rigide où la colonne 
repose entièrement dans le sol lâche ou compressible.  
 
Figure 2.6 : Vue en plan des cinq éléments formant un réseau de colonnes ballastées 
 
FONDATION, MATELAS DE TRANSFERT ET ANCRAGE 
Le type de fondation à une grande incidence sur le comportement des colonnes ballastées 
quant à la transmission des charges aux colonnes et doit être considéré lors de l’analyse de 
dimensionnement. Une fondation souple n’a pas la même incidence qu’une fondation rigide. 
Il a été prouvé qu’une fondation souple [Dhouib et Blondeau, 2005] :  
- Transférer moins de charges sur la tête des colonnes; 
- Conduit à des tassements qui sont plus ou moins proches entre le sol et la colonne; 
- La contrainte horizontale totale qui confine le ballast résulte dans la contrainte 
horizontale initiale dans le sol avant traitement plus une contrainte de compression 
exercée dans le ballast. Cette contrainte augmente jusqu’à une distance caractéristique 
puis diminue avec la profondeur (Figure 2.7). 
Une fondation rigide réagit différemment sous une charge ([Dhouib et Blondeau, 2005]) : 
- La concentration des contraintes sur la colonne est plus accentuée qu’avec une 
fondation souple; 
- Les tassements sont identiques dans le sol et la colonne; 
- La contrainte horizontale décroît linéairement en fonction de la profondeur; 
- Le frottement demeure positif sur toute la longueur de la colonne. 
Dans l’optique que le sol encaissant est une argile et que l’on considère que la densification du 
sol est nulle, il est convenable d’utiliser une pression horizontale égale à la contrainte in situ 
Fondation 
souple 
Matelas de répartition (Hm) 
Colonnes ballastées 
Sol encaissant 
Substratum 
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initiale. Toutefois, lorsque la technique est utilisée dans les sols pulvérulents, l’amélioration du 
sol encaissant est notable et la pression latérale exercée sur la colonne ballastée est modifiée 
au cours de la mise en place. Il va de soi qu’une sous-évaluation de la pression latérale sous-
estime le comportement des colonnes. Cet aspect critique à la compréhension des colonnes 
ballastées est abordé plus en détail dans la section 2.4. 
 
Figure 2.7 : Déformation radiale et contrainte horizontale [Dhouib et Blondeau, 2005] 
Le comportement des colonnes ballastées sous une semelle filante ou isolée est encore très 
peu étudié [Deb, 2008; Madhav et Vitkar, 1978; Wood et al., 1996] [Corneille, 2007]. Plus de 
recherche est nécessaire pour comprendre le comportement des colonnes ballastées sous ce 
type de fondation et dépasse le but de ce projet de recherche.  
Il est possible d’optimiser la hauteur du matelas de répartition à l’aide de formule empirique 
de Claessen A.I.M. qui fait intervenir le coefficient de réaction de Westergaard [Dhouib et 
Blondeau, 2005]. Toutefois, il est habituel au Québec d’utiliser une couche granulaire de 
300 mm compactés pour les travaux de vibrosubstitution.  
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CELLULE UNITAIRE 
Pour un réseau infini de colonnes sous un chargement uniformément réparti [Barksdale et 
Bachus, 1983a] sous une fondation (cas des remblais, dallages, radiers souples ou rigides), 
l’analyse des colonnes ballastées peut prendre la forme d’une cellule unitaire [Balaam et 
Booker, 1981] telle que représentée par la Figure 2.8. Le concept de la colonne unité est très 
employé lors des modélisations numériques et analytiques étant donné sa simplicité 
d’application et les hypothèses utilisées (déformation uniforme en surface et nulle aux 
extrémités). Toutefois, le concept est applicable sur des charges réparties de grandes 
dimensions seulement ce qui empêche son utilisation sur les semelles isolées ou filantes. 
Par symétrie des charges et selon la géométrie, les déformations radiales et les contraintes de 
cisaillements à mi-chemin s’annulent entre deux colonnes, ce qui suppose que la colonne est 
confinée [Balaam et Booker, 1981] telle une cellule œdométrique. Dans un tel cas, chaque 
colonne peut être considérée comme cylindrique avec un rayon d’influence qui est déterminé 
selon le type de maillage utilisé sur le sol à traiter. La Figure 2.8 présente les deux différentes 
formes géométriques définit selon [Balaam et Booker, 1981]. 
La zone d’influence d’une colonne ballastée est définie par son diamètre effectif (Øe) qui est 
en fonction de l’espacement entre les colonnes (s). Selon les auteurs [Balaam et Booker, 1981], 
les erreurs au niveau des contraintes et des tassements reliés à l’utilisation d’une zone 
d’influence équivalente circulaire sont négligeables. Toutefois, si le but de l’analyse est 
d’évaluer la distribution des moments, la technique de zone d’influence ne doit pas être 
employée [Balaam et Booker, 1981]. Malgré la possibilité de trois formes géométriques, en 
pratique, la forme triangulaire est le plus utilisée, suivie de la forme carrée, tandis que la forme 
hexagonale n’est que très rarement employée par les entrepreneurs [Corneille, 2007] (absente 
de la Figure 2.8). Ceci s'explique par une aire tributaire moins représentative pour le maillage 
hexagonal que pour les deux autres formes géométriques. L'amélioration est donc plus 
uniforme pour un maillage triangulaire que pour un maillage carré ou hexagonal. 
  19 
 
 
 
Figure 2.8 : Maillage de dimensionnement pour CB [Balaam et Booker, 1981] (gauche) et 
concept de cellule unitaire (droite)  
 
PARAMÈTRES DE QUANTITIFACTION ET DE QUALIFICATION DE L’AMÉLIORATION 
L’étude de comportement et du dimensionnement des colonnes ballastées conduisent à 
introduire les paramètres caractéristiques usuels suivants : 
   
Taux 
d’incorporation 
Ar =  
Ac
Ae
=
∅c
2
∅e2
< 1 2.1 
   
Rapport de 
concentration 
des contraintes 
n =
σc
σs
 2.2 
   
Δσs 
Δσc 
Fondation Rigide 
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Facteur de 
réduction des 
tassements 
β =
si
sf
 2.3 
   
Le taux d’incorporation est un facteur très important dans la conception des colonnes 
ballastées. Plusieurs abaques de dimensionnement sont basés sur ce facteur dans le but 
d’évaluer les tassements après traitement et la capacité portante du sol. Par exemple, les 
abaques de [Priebe et Grundbau, 1995] présentés l’ANNEXE A décrivent le comportement du 
sol composite en fonction du taux d’incorporation. Ce facteur est déterminé selon le rapport 
entre l’aire de la colonne sur l’aire équivalente du sol encaissant définit selon la théorie de 
cellule unité tel que l’indique l’équation 2.1. Il arrive parfois que l’inverse du taux 
d’incorporation soit utilisé dans le but d’obtenir un paramètre en nombre entier. Ce paramètre 
se nomme le rapport de surface et suit l’équation suivante : 
   
 As =
Ae
Ac
> 1 2.4 
   
Selon [Corneille, 2007], ce facteur varie entre 0,05 à 0,5 pour des chargements uniformes sous 
un réseau infini de colonnes, applicable au concept de cellule unité. 
Le dimensionnement des CB se fait donc en ciblant une réduction des tassements nécessaires 
ou une capacité portante désirée et, soit à l'aide d'abaque ou de méthodes analytiques, 
d'évaluer le taux de remplacement nécessaire. Il est aussi possible de déterminer 
l'amélioration du sol à l'aide d'investigations géotechniques in situ (SPT, PMT, DMT, CPT) avant 
et après l'amélioration. À cet effet, une analyse de l'amélioration en chantier est présentée à 
l'ANNEXE C.5.2ANNEXE C 
Dans un contexte de cellule unitaire, la répartition de la charge uniforme entre le sol et la 
colonne pour un groupe de colonnes infinies peut prendre la forme de l’équation 2.5.  
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 Aσ0 = Arσc + σs(1 − Ar) 2.5 
   
Selon le [Barksdale et Bachus, 1983a; Dhouib et Blondeau, 2005], la contrainte sur le sol 
encaissant et celle sur la colonne est proportionnelle à la charge totale appliquée en fonction 
de l’aire respective de chaque élément. Il est donc possible d’exprimer la contrainte sur la 
colonne et celle sur le sol en fonction du taux d’incorporation et du facteur de concentration 
des contraintes avec les équations suivantes [Barksdale et Bachus, 1983a]:  
   
 σs =
σ0
[1 + (n − 1)Ar]
 2.6 
   
 σc =
nσ0
[1 + (n − 1)Ar]
 2.7 
   
Pour une semelle rigide où les tassements entre la colonne et le sol encaissant sont identiques 
(εc = εs) et pour un matériau suivant un comportement élastique, l’équation 2.8 peut prendre 
la forme suivante en considérant la loi de Hooke (σ = εE) : 
 n =
σc
σs
=
εcEc
εsEs
=
Ec
Es
 2.8 
La contrainte que subit le sol encaissant est définie par σs et sur la colonne ballastée par σc. 
Ces équations font intervenir le rapport de module élastique entre la colonne et le sol 
encaissant [Dhouib et Blondeau, 2005]. Toutefois, il a été démontré par modélisation 
numérique que la colonne entre en état plastique lors de l’application de la charge Q [Castro 
et Sagaseta, 2011; Castro et Sagaseta, 2009; Six et al., 2012] ce qui permet d’affirmer que ce 
facteur n’est applicable que pour le cas d’une évaluation sommaire.  
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La grande rigidité de la colonne ballastée à un rôle très important quant à la concentration des 
contraintes. Le ratio de module élastique entre la colonne ballastée et le sol encaissant se situe 
entre 10-40 selon le type de sol selon [Corneille, 2007].  
Selon [Alamgir et al., 1996], le facteur de concentrations des contraintes (n) varie selon 
plusieurs facteurs, soient l’espacement entre les colonnes (s) le type de sol, la profondeur des 
colonnes et l’état de chargement. 
Le facteur de réduction des tassements fait intervenir l’estimation des tassements sous la 
charge de conception sur le sol sans traitement et l’estimation des tassements sur le sol avec 
traitement par colonne ballastée.  
Il est possible de mesurer en chantier le tassement d’une colonne en effectuant un essai de 
chargement sur un groupe de colonnes ou sur colonne isolée. [Corneille, 2007] présente un 
 
Figure 2.9 : Facteur de réduction des tassements en fonction de As dans le cas d’une 
fondation souple uniformément chargée reposant sur un réseau infini de colonnes 
ballastées disposées en maillage carré [Corneille, 2007] 
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résumé complet sous forme graphique des publications de différents auteurs de la variation 
de β en fonction du rapport des aires As (Figure 2.9). 
Selon la Figure 2.9, le facteur de réduction des tassements est fonction de l’angle de friction 
interne du ballast, du rapport de concentrations des contraintes (n), de la rigidité de la colonne 
et du sol encaissant et de la cohésion non drainée du sol encaissant. Ceci démontre qu’il existe 
plusieurs facteurs intervenant dans les tassements d’un sol renforcé par colonnes ballastées. 
MÉTHODES DE DIMENSIONNEMENT 
Le dimensionnement des CB s’effectue souvent à l’aide de méthodes analytiques soit en 
élasticité linéaire (homogénéisation simplifiée [Bouassida et al., 2003] ou [Balaam et Booker, 
1985]) ou en élastoplasticité ([Priebe et Grundbau, 1995] - [Ghionna et Jamiolkowski, 1981] - 
[Goughnour et Bayuk, 1979]). La plupart des méthodes utilisent le concept de cellule unitaire 
présenté plus haut qui consiste en l’utilisation d’une colonne représentative et de son sol 
encaissant avec volume équivalent. Il existe aussi des méthodes de dimensionnement plus 
ancien tel que les abaques empiriques de Thorbun, Greenwood et Mattes et Poulos [Six, 2006].  
Probablement la plus connue est celle de Priebe ([Priebe et Grundbau, 1995]). Cette méthode 
semi-empirique est toutefois contestée dans son application pour son manque de clarté quant 
à l’origine des hypothèses et quant aux équations utilisées qui divergent d’une publication à 
l’autre [Bouassida et al., 2009]. Un résumé de la méthode de Priebe est disponible l’. 
Peu de méthodes analytiques incluent l’effet de la mise en place sur le sol encaissant. 
L’étreinte latérale sur le sol joue un rôle primordial sur le comportement de la colonne en 
charge. Par exemple, la méthode de [Ghionna et Jamiolkowski, 1981] considère l’étreinte 
latérale étant fonction du coefficient actif (Kac) de la colonne et de la contrainte verticale 
appliquée sur la colonne (σc) qui est fonction du facteur de concentration des contraintes (n). 
La méthode de [Goughnour et Bayuk, 1979] est probablement la plus approprié étant donné 
qu’elle fait interagir le sol encaissant dans le calcul de l’étreinte latérale et permet aussi 
l’utilisation du coefficient de pression des terres améliorées suite à la mise en place des CB. Un 
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résumé très complet des méthodes analytiques est présenté par [Six, 2006]. La formulation du 
coefficient de pression des terres actives est présentée à l’équation 2.9. 
   
 Ka =
1 − sinφc
,
1 + sinφc
, = tan
2 (
π
4
−
φc
,
2
) 2.9 
   
Il est aussi possible d’effectuer une modélisation numérique en considérant les propriétés 
mécaniques du sol en place et de la colonne et d’optimiser le diamètre de la colonne et 
l’espacement pour atteindre les exigences nécessaires. Les différents types possibles de 
modélisation numérique en 2D sont abordés plus en détail dans la section 2.5. 
Une procédure complète de dimensionnement pour les sols renforcés par colonne ("soil 
mixing" ou colonnes ballastées) est présentée en détail dans l'article de [Bouassida et Carter, 
2014] utilisant le logiciel de dimensionnement analytique Columns 1.0 [Bouassida et Hazzar, 
2012]. 
2.3 Modes de ruptures 
Trois modes de ruptures sont possibles dans les colonnes ballastées. Une rupture par 
expansion latérale, une rupture par cisaillement généralisé et une rupture par poinçonnement 
dans le cas des colonnes flottantes, soit lorsque la colonne n'est pas ancrée dans une couche 
plus dense ou dans le roc Figure 2.10.  
Les modes de ruptures des CB sont tous développés en considérant une charge axiale en tête 
de la colonne pour un sol homogène, comme pour essai de chargement sur un pieu. La rupture 
par poinçonnement d’une colonne ballastée n’est pas abordée ici puisque la pratique courante 
au Québec est d’appuyer la colonne sur une couche de matériaux plus rigide comme fondation 
(principe d’ancrage).  
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Figure 2.10 : Modes de ruptures des CB selon [Datye, 1985] 
 
2.3.1 Rupture par extension latérale 
Il a été démontré par [Hughes et Withers, 1974][Mattes et Poulos, 1969], par des essais en 
laboratoire, que l’application d’une charge verticale sur une colonne isolée et les tassements 
correspondants de la colonne génère une expansion latérale de la colonne dans le sol 
encaissant. Il a été démontré que la résistance ultime (σ1) d’une colonne par expansion latérale 
est égale à la contrainte de confinement (σ3) conféré par le sol encaissant multiplié par le 
coefficient de butée de la colonne. Le coefficient de butée (ou coefficient passif Kpc) correspond 
au rapport des contraintes verticales et horizontales dans la colonne selon la théorie de 
Rankine : 
   
 Kpc =
1 + sinφc
,
1 − sinφc
, = tan
2 (
π
4
+
φc
,
2
) 2.10 
   
Où : 
- φc
,  : Angle de friction effectif du ballast ; 
- σ1 : Contrainte verticale ultime sur la colonne ; 
- σ3 : Contrainte latérale de confinement ; 
- Kpc : Coefficient de butée de la colonne. 
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Trois théories d’expansion de la cavité, développées initialement pour expliquer l'essai 
pressiométrique, sont utilisées pour expliquer les phénomènes de rupture des colonnes 
ballastées. La théorie de [Gibson et Anderson, 1961] développée pour un sol purement 
cohérent en condition non drainée considère l’expansion latérale d’une cavité cylindrique 
infiniment longue. La théorie de [Vesic, 1972] développée à partir de la théorie de [Gibson et 
Anderson, 1961], mais généralisée aux sols cohérents et pulvérulents. Puis, la théorie de 
[Hughes et Withers, 1974] qui permet de modéliser l’expansion latérale d’une cavité 
cylindrique à partir du centre de la colonne, en considérant une cellule unitaire représentative.  
Toutes les relations font appel au même principe fondamental utilisant le coefficient de butée 
du ballast, caractérisé par l'étreinte latérale exercée par le sol sur la colonne. La relation la plus 
utilisée pour caractériser la rupture d’une colonne isolée par expansion latérale est celle de 
[Greenwood, 1970], qui remplace la contrainte verticale σ1 dans l’équation 2.10 par la charge 
ultime (qre): 
   
 qre = tan
2 (
π
4
+
φc
,
2
) × σhmax
, = Kpc × σ3s
,  2.11 
   
Où : 
- qre : Contrainte de rupture en expansion latérale ; 
- σ3s
,  : Contrainte effective horizontale maximale du sol encaissant. 
Selon [Dhouib et Blondeau, 2005], l’étreinte latérale d’un sol peut aussi être exprimée en 
termes de pression limite et de pression interstitielle avec le pressiomètre Ménard selon 
l’équation 2.12. 
   
 σ3s
, = pl − μ 2.12 
Où : 
- pl : Pression limite déterminée avec une sonde pressiométrique Ménard ; 
- μ : pression interstitielle à la périphérie de la colonne 
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Selon [Soyez, 1985], deux écoles de pensées existent quant à la pression interstitielle, soit une 
valeur de 0 (comportement en contrainte totale) ou égale à la valeur initiale (μ0). Ceci suggère 
une dissipation complète de la pression interstitielle après l'exécution.  
Selon [Datye, 1985], la profondeur de rupture par expansion latérale pour une colonne isolée 
est en 3 à 4 fois le diamètre de la colonne comme indiqué sur la Figure 2.10.  
2.3.2 Rupture par cisaillement généralisé 
Selon [Dhouib et Blondeau, 2005], la théorie de rupture par cisaillement généralisé est 
développée par [Braus, 1978]. L’auteur explique la rupture du complexe sol-colonne par une 
forme conique tronquée ayant le milieu de la colonne comme centre. L’angle de l’arête du 
cône fait un angle δ avec l’horizontale comme l’indique l’équation 2.12. La forme conique de 
la zone de cisaillement fut confirmée par des essais de chargement sur un groupe de colonnes 
dans l'argile Kaolin en laboratoire par [Hu, 1995]. L’équation 2.13 présente le calcul de la 
profondeur de rupture par cisaillement généralisé. 
   
 hcg = ∅c × tan (
π
4
+
φc
,
2
) = dc × √kpc 2.13 
   
Où : 
- hcg : Profondeur de cisaillement ; 
- kpc : Coefficient de butée (passif) du ballast. 
La théorie pose comme hypothèses qu’il n’y a pas de cisaillement à l’intérieur du cône tronqué 
et qu’il y a conservation des volumes. La mise en équation de la rupture par cisaillement 
généralisé prend la forme suivante : 
 
qrc = [σs +
2cu
sin(2δ)
] × [1 + sin(2δ)] × [1 +
√Kpc
tanδ
]
× Kpc 
2.14 
Où : 
- cu : Cohésion non drainée du sol encaissant ; 
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- σs : Contrainte verticale à la surface du sol encaissant ; 
- δ : Angle de la génératrice du cône tronqué avec l’horizontale déterminée avec les 
abaques de [Braus, 1978]. 
2.3.3 Contrôle de qualité 
Le contrôle de la qualité en chantier doit se faire au niveau de la dimension des colonnes 
ballastées, du maillage adopté (forme et espacement), de la superficie traitée, du matériau 
granulaire utilisé pour la colonne et du degré de densification obtenu dans le cas des sols 
granulaires. La forme du maillage, la superficie et l’espacement des colonnes ne posent pas de 
problème réel en chantier, puisque c’est facilement mesurable directement sur le chantier.  
Le type de matériau formant l’inclusion souple doit être contrôlé lors de la mise en œuvre 
avant l’incorporation. Les valeurs caractéristiques du ballast sont résumées dans le Tableau 
2.1. 
La pierre doit rester drainante sans pour autant empêcher l’érosion interne et le colmatage 
par le sol encaissant. Le contrôle du ballast n’est habituellement pas un problème sur le 
chantier. La vérification des bons de livraison permet de s’assurer de la qualité du matériau 
livré.  
La dimension de chaque colonne ballastée et le degré de densification du sol encaissant 
peuvent poser quelques difficultés à interpréter directement sur le chantier. Effectivement, le 
diamètre moyen (∅c̅̅ ̅) d’une colonne varie entre 0,6 m et 1,1 m, calculé selon la quantité de 
pierre incorporée et la hauteur de la colonne [Corneille, 2007]. Toutefois, cette méthode est 
quelque peu arbitraire étant donné qu’il est difficile d’évaluer le degré de densité de la pierre 
Tableau 2.1 : Valeurs caractéristiques des colonnes ballastées [Normes Française, 2005] 
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et de mesurer exactement la quantité de pierre ajoutée dans chaque colonne. Cette méthode 
est utilisée à titre indicatif, quoiqu’elle reste tout de même la seule méthode existante de 
mesure du diamètre moyen de la colonne. L’espacement des colonnes varie entre 1,2 et 4 m 
selon l’amélioration recherchée. 
La régularité et l’homogénéité du compactage par vibration sont contrôlées par 
l’enregistrement en continu de l’intensité électrique consommé par le vibreur. Il n’existe 
toutefois pas de corrélation avec la densité exacte du sol amélioré ou la résistance au 
cisaillement, puisqu’il existe plusieurs facteurs influençant la demande en courant électrique 
par l’aiguille vibrante. Cette valeur doit être considérée qu’à titre indicatif seulement [Egan et 
al., 2009]. La mesure des tassements et des volumes de pierre nette ajoutés permet d’évaluer 
la variation de l’indice des vides dans le sol encaissant. Ces mesures s'effectuent à l’aide d’une 
station totale qui mesure l’élévation exacte après les travaux de vibrosubstitution.  
Les essais de chargement à la plaque sur une colonne ou sur une zone supérieure à 1 m² sont 
réalisés en chantier pour déterminer l’amélioration d’un site en considérant soit le complexe 
sol-colonne ou la colonne isolée. Il est aussi possible de créer quelques colonnes tests et 
d’effectuer un essai de chargement pour s’assurer de la validité du design avant le 
commencement du chantier. Les sondages pré et post-exécution sont plus souvent utilisés 
comme mesure de l’amélioration du sol. Les techniques d’investigation de l’amélioration du 
sol encaissant pulvérulent la plus utilisée sont le pénétromètre dynamique (SPT) et le 
pénétromètre au cône (CPT). Il existe aussi des techniques telles que le dilatomètre ou le 
pressiomètre Ménard qui permettent de mesurer la contrainte latérale (étreinte latérale) d’un 
sol et le module de rigidité. Ces valeurs peuvent ensuite être utilisées directement dans le 
calcul d’état limite à la rupture selon l’équation 2.12 présenté dans la section 2.3.1. Ces deux 
dernières techniques sont moins employées puisqu’il est impossible d’examiner la nature du 
sol, elles sont plus couteuses que les techniques conventionnelles (SPT et CPT) et la mesure 
n'est pas continue sur toute la profondeur. 
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Les valeurs mesurées in situ avant et après l’amélioration permettent ensuite de calculer les 
paramètres n (rapport de concentration des contraintes) et β (coefficient de réduction des 
tassements) qui permettent de quantifier l’amélioration obtenue.  
Au cours du stage (#2) MITACS Accélération avec l'entreprise Geopac Inc. à l'été 2013, une 
investigation géotechnique complète est réalisée pour quantifier l'amélioration du sol après 
construction des CB. L'ANNEXE C présente en détail la procédure employée pour parvenir à 
quantifier les caractéristiques mécaniques du sol amélioré à l'aide d'essais conventionnels. 
Malgré une problématique hors du contrôle de l'équipe en place, la quantification n'a pas 
réussi comme prévu. Toutefois, la procédure de calcul de l'amélioration est élaborée en détail 
et offre une piste de solution pour des situations similaires dans le futur. 
2.4 L’effet de la mise en place des colonnes sur le sol 
encaissant 
La mise en place des colonnes ballastées a pour effet de confiner et de densifier le sol en place. 
Cette section vise à explorer l’état de l’art quant à compréhension de ces deux mécanismes et 
au comportement d’un sol composite amélioré par vibrosubstitution.  
2.4.1 Génération de pression interstitielle 
La densification d’un sol saturé est due à deux phénomènes spécifiques pendant la mise en 
place des colonnes : (a) pendant l’incorporation de l’aiguille vibrante, des pressions 
interstitielles sont générées dans le sol adjacent de l’aiguille (effet de la vibration) et une 
consolidation subséquente apporte une densification du sol ; (b) l’expansion d’une cavité 
cylindrique par l’insertion de l’équipement et lors de la construction de la colonne ballastée 
apporte aussi une augmentation de la pression interstitielle et une densification du sol par 
consolidation (dissipation des pressions interstitielles) [Shenthan, 2006]. 
La densification du sol causé par la vibration de l’aiguille vibrante durant la construction de 
colonnes ballastée n’est jamais prise en compte lors de l’analyse d’un projet de 
vibrosubstitution. Cet aspect est toujours considéré comme étant une sécurité supplémentaire 
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à la conception. Toutefois, il est important d’un point de vue de compréhension de la 
technique d’évaluer l’impact de la densification sur l’amélioration globale du complexe sol-
colonne.  
Étant donné l’interaction complexe entre l’aiguille vibrante et le sol, seulement quelques 
articles sont publiés à ce sujet. Un résumé de la modélisation du vibrocompactage est présenté 
par [Heibrock et al., 2006]. Pour modélisation la vibration, il faut considérer l’aiguille vibrante 
appliquant un chargement cyclique (cisaillement cyclique) sur le sol environnant. Les travaux 
de [Kessler et al., 2006], repris par [Arnold et al., 2009], présente la simulation l’effet de du 
vibreur de trois façons avec le logiciel ABAQUS sur un sable sec : 
1- 3D considérant les dimensions exactes d’un vibreur  
2- 3D considérant le vibreur et un disque représentatif de sol avec contrainte verticale 
constante  
3- 2D axisymétrique  
L’auteur démontre que l’utilisation du 2D est appropriée pour évaluer la zone densifiée pour 
des sables secs et que les conditions limites peuvent grandement affecter les résultats. Il omet 
toutefois la pression interstitielle générée par le processus qui peut engendrer la liquéfaction.  
Pour effectuer une modélisation du processus de mise en place des colonnes ballastées, il est 
important d’analyser la mise en place en considérant les deux phénomènes simultanément, 
puisque la pression interstitielle générée par la vibration apporte des contraintes et des 
déformations qui ont un impact sur le comportement de l’expansion de la cavité et vice versa 
[Shenthan, 2006].  
Seul [Shenthan, 2006] présente une solution détaillée, couplée, de la mise en place de colonne 
ballastée par vibrosubstitution. La théorie est basée sur l’amortissement des vibrations d’un 
sol selon la théorie de [Richart et al., 1970]. L’augmentation de la pression interstitielle est 
donc directement reliée à l’énergie du vibreur et la densification est causée par la dissipation 
de cette pression par la nature drainante des colonnes ballastées et du coussin granulaire en 
surface. 
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2.4.2 Théorie de consolidation des CB 
La consolidation du sol encaissant est un aspect important quant à la compréhension du 
comportement des colonnes ballastées comme éléments drainants. Il est connu que les 
colonnes ballastées sont souvent utilisées pour les sols fins (argiles et silts) dans le but 
d’accélérer la consolidation primaire et ainsi augmenter la capacité portante, la résistance au 
cisaillement et de réduire les tassements. Toutefois, si l’on considère que la perméabilité d’un 
sol pulvérulent est très élevée comparée à une argile ou un silt, l’effet de la consolidation 
s’étudie plutôt par rapport à la mise en place des colonnes que par rapport à la consolidation 
sous une charge verticale puisque l’augmentation de la pression interstitielle est causée par 
l’incorporation du ballast et de la vibration de l’aiguille. 
La colonne agit comme un drain vertical dans les sols encaissants permettant de dissiper les 
surpressions interstitielles causées par la mise en place. Il est convenable d’utiliser les 
coordonnées polaires (r, z, θ) étant donné la nature cylindrique de la colonne dans le sol tel un 
drain vertical [Castro et Sagaseta, 2009]. L’écoulement de l’eau dans le sol encaissant 
s’effectue de façon radiale vers les colonnes et verticale vers la surface où l’on retrouve 
habituellement un coussin granulaire ayant la fonction d’agir comme une couche drainante et 
couche d’infrastructure pour la fondation. La couche de fondation de la colonne (substratum) 
peut aussi agir comme couche drainante, quoiqu’elle soit souvent considérée comme étant 
imperméable. 
Le comportement de consolidation en trois dimensions est très bien expliqué par la théorie 
générale de consolidation de Biot ([Biot, 1941]) qui permet un écoulement radial, vertical et 
qui prend en considération la perméabilité de la colonne ballastée. Cette théorie est celle 
qu’emploie le logiciel FLAC 2D/3D [Fast Lagrangian Analysis of Continua (FLAC) Fluid-
Mechanical Interaction (Manual), 2008]. 
Plusieurs solutions analytiques utilisent la théorie de consolidation unidimensionnelle de 
Terzaghi en négligeant l’écoulement vertical [Barron, 1948; Han et Ye, 2001; Han et Ye, 2002; 
Hansbo, 1981]pour le calcul de l’écoulement radial (découplé). La solution peut ensuite être 
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combinée avec un calcul de l’écoulement vertical (unidimensionnel) suivant la formule de 
[Carillo, 1942] : 
   
 (1 − U̅) = (1 − Uv̅̅̅̅ )(1 − Ur̅̅ ̅) 2.15 
   
Le degré de consolidation moyen, vertical et radial est respectivement représenté par U̅, Uv̅̅̅̅  et 
Ur̅̅ ̅. Il existe aussi des solutions analytiques entièrement couplées pouvant représenter 
l’écoulement radial et vertical [Leo, 2004], toutefois l’auteur en conclut que les erreurs sont 
très faibles lorsque comparé à une solution découplée de [Hansbo, 1981].  
Les solutions analytiques les plus complètes et utilisées en pratique sont celle de [Barron, 
1948], de [Hansbo, 1981] et de [Han et Ye, 2002]. Ces trois solutions sont résumées à l’ANNEXE 
B. Il existe aussi quelques modélisations numériques du phénomène de consolidation par 
colonnes ballastées [Balaam et Booker, 1981; Castro et Sagaseta, 2011; Castro et Sagaseta, 
2009]. [Castro et Sagaseta, 2009] ont développés une solution analytique en élasticité et 
élastoplasticité avec un critère de rupture non associé Mohr-Coulomb permettant de 
considéré la déformation de la colonne, un concept non considéré dans les autres solutions 
numériques.  
[Guetif, 2004] présente l'avantage de tenir compte de l'histoire du chargement du sol renforcé 
et d'identifier une perméabilité équivalente du sol encaissant (sol mou). Cette méthode 
d'accélération de la consolidation a été incorporée dans le logiciel Columns 1.01 [Bouassida et 
Hazzar, 2012].  
Il est connu que la mise en place des colonnes ballastées peut causer la migration de particules 
fines dans la colonne par le processus de vibrosubstitution réduisant ainsi la perméabilité 
radiale (kr) de la colonne [Barksdale et Bachus, 1983a]. Il est toutefois encore difficile de 
quantifier la valeur exacte de la réduction de la perméabilité dans une analyse du potentiel de 
liquéfaction (voir section 2.4.4). 
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Pour bien représenter la consolidation des colonnes ballastées, il est important de comprendre 
les éléments qui affectent l’écoulement. La capacité de drainage d’une colonne est 
représentée par l’introduction d’un paramètre de résistance du puits. Effectivement, plutôt 
que de considérer la colonne ballastée comme un élément drainant libre [Barron, 1948; Han 
et Ye, 2001], la perméabilité de la colonne ballastée est souvent intégrée dans le calcul de 
l’écoulement radial sous forme de coefficient de consolidation modifié.  
La technique d’incorporation des colonnes ballastées engendre aussi une zone remaniée à 
laquelle la pierre est mélangée avec le sol encaissant modifiant ainsi la perméabilité en bordure 
de la colonne. Si, pour les sols mous, cette zone possède une perméabilité plus faible que le 
sol encaissant, le temps de consolidation augmente. Si la perméabilité de la zone remaniée est 
inférieure au sol encaissant causé par le mélange de pierre nette avec le sol, le temps de 
consolidation n’est pratiquement pas affecté [Han et Ye, 2002]. 
Pour bien comprendre et analyser le phénomène de consolidation des colonnes ballastées 
analytiquement, il faut introduire la résistance du puits et l’impact de la zone remaniée dans 
le calcul. Il est toutefois possible d’utiliser la théorie de consolidation de Biot [Biot, 1941] avec 
un logiciel par élément fini ou par différence finie pour représenter adéquatement la 
dissipation des pressions interstitielles en trois dimensions.  
L'étude de la consolidation est étudiée par [Hird et al., 1992], où l'auteur a développé une 
méthodologie de conversion des paramètres de consolidation du sol en 2D axisymétrique pour 
l'utilisation en condition plane. 
2.4.3 Confinement et coefficient de pression latérale (K) 
La mise en place des colonnes ballastées crée un effet de déplacement latéral du sol 
encaissant, souvent caractérisé analytiquement par l’expansion d’une cavité cylindrique 
[Gibson et Anderson, 1961; Vesic, 1972]. 
 
 K0 = 1 − sinφ
′ 2.16 
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K =
σx
′
σy′
 2.17 
 
Le confinement est caractérisé comme étant l’augmentation de la pression radiale, ou de 
confinement, sur la colonne par le sol encaissant. Lors de l’analyse de la stabilité d’un groupe 
de colonnes, il est important de saisir la valeur de l’augmentation du confinement. Cette valeur 
est représentée par une variation du coefficient de pression des terres au repos approximé par 
la formulation de Jacky (équation 2.16) et sous ça forme générale (équation 2.17). 
Tableau 2.2 : Résumé des valeurs du coefficient de pression K publiée 
REFERENCES VALEUR DU COEFFICIENT 
DE PRESSION LATERALE (K) 
TYPE DE SOL 
ENCAISSANT 
IN SITU , NUMERIQUE 
OU ANALYTIQUE 
[Elshazly et Hafez, 2006] Entre 1.1 et 2.5 avec 
une valeur moyenne 
de 1.5 
Sable silteux et 
argile sableuse 
in situ et 
numérique 
[Pitt et al., 2003] Entre 0.4 et 2.2 avec 
une valeur moyenne 
de 1.2 
Argile in situ 
[Watts et al., 2000] Entre K0 et Kp Till glaciaire in situ 
[Priebe et Grundbau, 
1995] 
1.0 Argile analytique 
[Goughnour, 1983] Entre K0 et 1/K0 Argile analytique 
[Elshazly et al., 2008] Entre 0.7 et 2.0 avec 
une valeur moyenne 
de 1.2 
Sable silteux et 
argile sableuse 
in situ 
 
Plusieurs solutions analytiques présentent le confinement comme étant une augmentation du 
coefficient des terres au repos (K0) [Goughnour et Bayuk, 1979; Poorooshasb et Meyerhof, 
1997; Priebe et Grundbau, 1995]. La rupture d’une colonne ballastée est fonction de la 
contrainte horizontale maximale de confinement (voir section 2.3.1), il est donc très important 
de connaître le mécanisme de confinement et d’évaluer la valeur dans l’espace et le temps.  
Il a été démontré par [Six et al., 2012] à l’aide d’une modélisation par éléments finis utilisant 
le logiciel Abaqus et en comparant les résultats avec les solutions analytiques citées plus haut 
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qu’une augmentation du K0 procure un meilleur comportement du système sol-colonne 
quantifiable sous la forme du coefficient β et du ratio n. 
[Guetif et al., 2007] ont analysé la mise en place des colonnes ballastées par modélisation 
numérique en représentant la construction par expansion latérale imposée par un 
déplacement latéral d’un matériel utilisant la procédure dite « dummy matérial » puis en 
évaluant l’augmentation du module de Young suite à la consolidation primaire d’une argile 
molle. L’auteur a démontré une augmentation dans la zone d’influence d’une distance égale 
au triple du diamètre d’une colonne ballasté.  
[Castro et Karstunen, 2010] a utilisé la modélisation numérique à l’aide d’un modèle constitutif 
élaboré de type CAM-CLAY et selon la même procédure d’expansion que [Guetif et al., 2007]. 
Les auteurs ont réussi à démontrer l’augmentation des pressions interstitielles sur une argile 
molle Bothkennar causée par la mise en place d’une colonne ballastée et la consolidation 
primaire subséquente. Le rayon d’influence des surpressions interstitielles est valorisé à 3,5 
fois le rayon de la colonne dans un environnement non drainé. Au niveau des contraintes 
horizontales, la consolidation procure une augmentation du coefficient des terres au repos (k0) 
allant jusqu’à 1,36 fois la valeur initiale du sol encaissant avant consolidation et 1.23 après 
consolidation. 
Selon les auteurs, la valeur du coefficient de pression latérale K caractérisant le confinement 
de la colonne par le sol encaissant varie entre la valeur initiale (K0) et la valeur ultime de butée 
(Kp) telle que résumée dans le Tableau 2.2 de [Elshazly et al., 2008]. 
2.4.4 Potentiel de liquéfaction  
Le potentiel de liquéfaction dans les sables lâches et saturés est connu. L’atténuation du 
potentiel de liquéfaction de ce type de sol peut s’effectuer de deux façons, soit par la 
densification du sol par des méthodes traditionnelles (compactage dynamique, compactage 
par explosif, vibrocompactage, vibrosubstitution, etc.) ou par l’inclusion d’éléments drainants 
très rapprochés permettant la dissipation des pressions interstitielles en excès durant un 
séisme (drains verticaux de sables ou de gravier, drains préfabriqués, vibrosubstitution) 
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[Mitchell, 2008; Seed et Booker, 1976]. [Mitchell, 2008] présente sur la Figure 2.11 les 
différentes techniques de mitigation du potentiel de liquéfactions pour les différents types de 
sols. 
[Seed et Booker, 1976] sont les premiers à proposer une méthode analytique de réduction du 
potentiel de liquéfaction par éléments drainants granulaires de type colonnes ballastées. Les 
auteurs considèrent une dissipation radiale des pressions interstitielles générées durant un 
séisme, un coefficient de compressibilité constant et une perméabilité infinie de la colonne.  
Leurs travaux ont ensuite été repris par d’autres [Onoue, 1988] prenant en considération la 
résistance des drains et le rapport d’élancement de la colonne. [Adalier et Elgamal, 2004] fais 
la revue complète de l’état actuel des colonnes ballastées (pilonnés ou vibrés) comme 
éléments de réduction du potentiel de liquéfaction.  
 
Figure 2.11 : Potentiel de liquéfaction des sols et processus d’améliorations selon [Mitchell, 
2008] 
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Au niveau de la vibrosubstitution, le problème de liquéfaction des sols non cohésifs se pose 
selon la capacité de drainage des colonnes ballasté et la capacité de densification du processus 
de vibration d’expansion cylindrique de la colonne.  
Il a été démontré par [Seed et Booker, 1976] que le drain de pierre doit rester au minimum 
200 fois plus perméable que le sol encaissant pour que la dissipation de la pression générée 
par un séisme puisse s’effectuer par la colonne ballastée, et ce, suivant un faible espacement 
(s) entre les colonnes. La dissipation des pressions en excès permet de limiter la réduction de 
la résistance au cisaillement et d’empêcher la liquéfaction [Mitchell, 2008]. 
Aussi, il est très important de connaître le pourcentage de particules fines dans le sol dans le 
but de bien évaluer la perméabilité du sol encaissant. Une faible quantité de particules fines 
peut facilement réduire la perméabilité du sol encaissant et ainsi empêcher la dissipation des 
pressions interstitielles par le système de colonne [Mitchell, 2008].  
Par exemple, la formule de Hazen (k = CD10
2 ), permet d’évaluer la perméabilité d’un sable 
propre en fonction de la quantité de particules fines. Les paramètres k, C et D10 sont 
respectivement la perméabilité du sol (m/s), une constante de conversion d’unité (moyenne 
de 0,01) et le diamètre effectif des grains correspondant à 10 % de particule passante en poids 
(ou en masse). Selon cette formule, une faible augmentation des particules fines (D10) cause 
une grande réduction de la perméabilité puisque le comportement suit une loi polynomiale.  
En pratique au Québec, la question d’atténuation du potentiel de liquéfaction des sols par 
vibrosubstitution se pose surtout au niveau de la densification des sols plutôt que dans son 
comportement drainant (dissipation des surpressions interstitielles). Les exigences sont 
centralisées sur l’atteinte des valeurs des essais in situ (SPT, CPT, PMT, etc.), déterminées à 
l’étape préliminaire d’investigations des sols en place, qui représente un état du sol qui peut 
résister à la secousse d’un tremblement de terre.  
La méthode de vibrosubstitution permet de réduire le potentiel de liquéfaction par la 
construction d’un réseau de colonnes ballastées, qui confine et densifie le sol jusqu’à un niveau 
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qui, après investigations in situ, confirme l’atteinte des objectifs en terme des paramètres de 
résistance.  
2.5 Modélisation numérique de la mise en place des 
colonnes ballastées en 2D  
La modélisation numérique des CB peut servir à optimiser le dimensionnement d’un site prévu 
ou dans le but d’évaluer l’amélioration du sol encaissant causé par la mise en place des 
colonnes. L’étude des effets de la mise en place des colonnes ballastées sur le sol environnant 
est très récente. En vue d’élucider davantage cette amélioration, les investigations à l’aide de 
modèles numériques ont commencé à partir de 2001. Il existe plusieurs façons de représenter 
l’amélioration par vibrosubstitution numériquement, soit par déplacement latéral imposé (2D 
— [Guetif et al., 2007] ; [Castro et Karstunen, 2010]; [Kirsch, 2006]) équivalent au diamètre 
moyen de la colonne, soit par une expansion volumique imposée (3D — [Foray et al., 2009]) 
ou soit par l’augmentation approximative de la valeur du 𝐾0 dans le sol environnant (2D — 
[Elshazly et Hafez, 2006; Elshazly et al., 2008]).  
Ces méthodes sont valides pour les sols fins (>15 % silt et >2 % d’argile) où la vibration de 
l’aiguille n’est pas renommé avoir un effet sur le sol et est négligée dans l’analyse ([Bachus et 
Barksdale, 1989; Mitchell et al., 1995]). Pour les sols pulvérulents ne répondant pas aux critères 
définis plus hauts, la vibration doit être considérée rendant le problème dynamique 
([Shenthan, 2005]). Étant donné l’interaction complexe entre l’aiguille vibrante et le sol, 
seulement quelques articles sont publiés à ce sujet. Un résumé de la modélisation du 
vibrocompactage est présenté par [Heibrock et al., 2006]. Pour modélisation la vibration, il 
faut considérer l’aiguille vibrante appliquant un chargement cyclique (cisaillement cyclique) 
sur le sol environnant. Les travaux de [Kessler et al., 2006], repris par [Arnold et al., 2009], 
présente la simulation l’effet de du vibreur de trois façons avec le logiciel ABAQUS sur un sable 
sec : 
1- 3D considérant les dimensions exactes d’un vibreur  
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2- 3D considérant le vibreur et un disque représentatif de sol avec contrainte verticale 
constante  
3- 2D axisymétrique  
L’auteur démontre que l’utilisation du 2D est appropriée pour évaluer la zone densifiée pour 
des sables secs et que les conditions limites peuvent grandement affecter les résultats. Il omet 
toutefois la pression interstitielle générée par le processus qui peut engendrer la liquéfaction. 
[Shenthan et al., 2006] est le seul auteur à inclure un processus couplé de vibration et de 
pression interstitielle pour les sols granulaires saturés. 
L’effet de groupe en 2D est plus difficile à cerner étant donné les limitations du modèle 
axisymétrique. La représentation numérique la plus souvent rencontrée est une cellule 
unitaire en axisymétrie de révolution avec le centre de la colonne comme axe de rotation.  
Pour bien représenter l’effet de groupe, il est reconnu que la modélisation 3D est préférée, 
dont la procédure de mise en place utilisée est l’expansion volumique imposée (𝜀𝑣𝑜𝑙 = 2𝜀𝑥 =
2𝜀𝑧 ;  𝜀𝑦 = 0) ([Foray et al., 2009]), plutôt que le déplacement latéral pour cause d’instabilité 
numérique en 3D ([Egan et al., 2009]). La zone d’amélioration est mesurée par la distance 
atteinte du déplacement latéral et selon la variation du module d’élasticité du sol environnant 
([Ellouze et al., 2010]). 
 Il a été démontré par [Six et al., 2012] à l’aide d’une modélisation par éléments finis utilisant 
le logiciel Abaqus et en comparant les résultats avec les solutions analytiques citées plus haut 
qu’une augmentation du K0 procure un meilleur comportement du système sol-colonne 
quantifiable sous la forme du coefficient de réduction des tassements et du ratio des 
contraintes entre le sol environnant et la colonne.  
Les lois de comportements utilisées varient en fonction du type de modélisation. Pour 
modéliser la mise en place des colonnes, il est préférable d’utiliser une loi avec écrouissage 
(dans l’argile et le sable) élastoplastique pour le sol environnant tel que Hardening Soil Model 
ou Cam-Clay Modifié et une loi élastique pour la colonne qui ne serait pas soumise à des 
contraintes de cisaillement. Pour l’analyse des colonnes sous un chargement il est préférable 
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d’utiliser des lois de comportement élastoplastique pour le sol et la colonne puisque sous un 
chargement à long terme, la colonne se plastifie et la consolidation du sol après dissipation des 
pressions interstitielles engendre des déformations plastiques au sol environnant ([Castro et 
Sagaseta, 2011]).  
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CHAPITRE 3 ESSAIS EXPÉRIMENTAUX 
3.1 Introduction 
Comme expliquée dans la section 2.4, l'exécution des colonnes ballastées change l’état du sol 
par un réarrangement des particules de sols et une augmentation de contrainte latérale lors 
de l’incorporation du vibreur et lors de l’expansion du ballast dans le sol. Le montage 
expérimental a pour but l'élaboration d'un dispositif permettant d'analyser l'influence de la 
mise en place de la CB sur les propriétés du sol encaissant par la mesure du coefficient de 
proportionnalité entre les contraintes horizontale et verticale.  
Pour ce faire, un nouvel appareil permettant de maintenir une contrainte verticale constante 
sur un échantillon de sable tout en permettant l’incorporation de pierre en son centre est 
développé à l’UdeS et à l’IREQ.  
Cette section du mémoire porte sur la réalisation et la calibration du montage expérimental 
et sur l’étude de trois colonnes ballastées. 
3.2 Hypothèse 
Le montage expérimental se base sur le concept de cellule unitaire dans lequel une colonne 
est entourée d’un volume de sol lui apportant un support latéral. Le sol encaissant équivaut 
au volume de sol avec un diamètre équivalent selon le maillage utilisé comme décrit par 
[Barksdale et Bachus, 1983a]. Dans le cas du montage expérimental utilisant une cellule à 
diamètre constant, on peut considérer que le diamètre équivalent (Øe – voir Figure 2.8) varie 
en fonction de la quantité de pierre insérée.  
La contrainte verticale appliquée sur le sol est considérée comme étant uniforme, malgré la 
rigidité de la plaque de transfert de charge ce qui pourrait engendrer une redistribution des 
contraintes. Cette hypothèse doit être confirmée lors des modélisations numériques. 
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Comme première étude quantitative et dans le but de tester l’appareil, la vibration n’est pas 
considérée. Cette simplification permet d’éliminer l’aspect dynamique et rend le problème 
statique ce qui facilite l’interprétation des résultats. Toutefois, le montage expérimental 
n’exclut pas l’utilisation de vibration lors d’expérimentation subséquente et il est recommandé 
d’utiliser, par exemple, un vibreur à béton pour effectuer l’incorporation lors 
d’expérimentation future. 
De plus, les essais de colonnes ballastées sont effectués avec un sable sec malgré le fait que la 
technique de vibrocompactage et vibrosubstitution soit utilisée dans les sols pulvérulents dans 
le but de réduire le potentiel de liquéfaction seulement possible dans les sols saturés lâches. 
Le sol sec permet de s’assurer qu’il n’y a pas de pression interstitielle générée pendant 
l’incorporation du ballast. Toutefois, cet aspect peut être intégré lors d’étude subséquente par 
l’utilisation de la plaque de saturation et de la mise en place d'une jauge de pression 
hydraulique sur la paroi de PVC. 
Les phénomènes d’amélioration causée par l’incorporation du ballast sont résumés par l’étude 
de la densité dans l’espace et de l’étude de la pression latérale sur la paroi du mur de la cellule 
dans le temps. Cet aspect du projet permet donc d’évaluer la faisabilité du montage, d’en 
comprendre le fonctionnement et de calibrer l’acquisition des paramètres. D’un point de vue 
scientifique, il permet d’étudier en partie les phénomènes rencontrés lors de la construction 
 
 
Figure 3.1 : Convention des signes ; vue en plan (gauche) et vue de révolution 
axisymétrique (droite) ; la compression est dans le sens positif 
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des colonnes ballastées pour ainsi permettre dans un futur proche d’intégrer tous les 
phénomènes rencontrés lors de la vibrosubstitution. 
La convention des signes pour cette partie et pour tout le document est illustrée sur la Figure 
3.1 et suit la convention établie en géotechnique pour laquelle la compression est positive et 
la dilatation est négative. 
3.3 Matériaux et essais de caractérisation  
Le sol encaissant est un sable de construction < 5 mm et la colonne est composée de pierre 
nette concassée de 5 mm habituellement utilisés comme pierre à béton. Les essais de 
caractérisations sont effectués sur le sable seulement étant donné l’absence d’appareil 
approprié pour effectuer des tests sur de la pierre d’aussi grande dimension. Le comportement 
du ballast est aussi beaucoup plus simple que le sable. Il n'est donc pas nécessaire de le 
caractériser de façon détaillée.  
Tableau 3.1 : Essais de caractérisation effectués sur le sable  
 
TYPE : NORMES NOMBRE SPÉCIFICITÉS 
Essais 
granulométriques 
CAN/BNQ 2501-025/2013 3 Tamis métrique 
Essais de densité 
spécifique des grains 
solides 
CAN/BNQ 2501-070/2013 4  
Essai de masse 
volumique minimale 
et maximale 
CAN/BNQ 2501-062/2013 2 À l’état sec avec 
table vibrante 
Essais Proctor  CAN/BNQ 2501-255/2005 7  
Essais œdométriques ASTM D2435/2011 6 5 essais avec une 
cellule de 4 pouces 
et 1 essai avec une 
cellule de 2 pouces 
Essais de cisaillement 
direct 
ASTM D3080/2011 6 3 essais suivant un 
comportement 
contractant et 3 
dilatants sous des 
contraintes de 50, 
150 et 400 kPa 
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Les résultats des essais permettent d’étudier les paramètres de résistance et de rigidité du 
sable. Ces paramètres sont ensuite utilisés lors de la modélisation numérique 2D. Le Tableau 
4.9 résume les essais effectués.  
3.3.1 Essais granulométriques 
Le sol encaissant est un sable de construction d’usage courant s’achetant en poche de 30 kg. 
Pour assurer l’homogénéité du sable, tous les sacs sont mélangés à l’aide d’un malaxeur à 
béton avant l’utilisation. Un total de trois essais granulométriques sont effectués sur le sable 
homogène et sont présentés sur la Figure 3.2. 
 
Figure 3.2 : Courbes granulométriques - sable de construction 
 
Le diamètre moyen (D50) est de 0.26 mm et le sable ne contient aucune particule plus grande 
que 5 mm. Le coefficient d’uniformité (Cu) et de courbure sont de 3 et de 1.08 respectivement. 
Le pourcentage de particules fines est de 7 % en moyenne. Ainsi, selon l’analyse de la 
distribution granulométrique et la classification USCS (ASTM D2487), il s’agit d’un sable 
uniforme fin avec peu de silt (SP).  
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3.3.2 Essais Proctor modifiés 
L’essai Proctor, dont la courbe est présentée à la Figure 3.3, permet d’établir la relation entre 
la teneur en eau du matériau et la masse volumique sèche (ρd). Cet essai permet d’établir la 
teneur en eau optimale au compactage qui est utile pour favoriser la mise en place du sable 
dans la cellule d’essai. La teneur en eau optimale se situe autour de 12 % et la teneur en eau 
de saturation autour de 20 %. 
 
Figure 3.3 : Courbe Proctor Modifié 
 
3.3.3 Essai de cisaillement direct (CD) 
Les essais de cisaillement direct permettent la mesure des paramètres de résistance du sol, 
soit l’angle de friction (φ') et l’angle de dilatance (ψ). L’angle de friction est obtenu selon le 
l’arc tangent du ratio de la contrainte de cisaillement (τ) à grande déformation sur la contrainte 
verticale (σy) et l’angle de dilatance par le ratio du déplacement vertical (Uy) sur le déplacement 
horizontal (Ux) dans la zone dilatante.  
Un total de 6 essais sont réalisés, 3 dans des conditions dilatantes et 3 dans des conditions 
contractantes sous des contraintes verticales de 50, 150 et 400 kPa. La Figure 3.4 présente le 
plan τ/Ux et la Figure 3.5 présente le plan Uy/Ux obtenu durant les essais.  
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Ces essais de cisaillement ont aussi permis l’instrumentation et l’automatisation de l’essai 
initialement manuel, permettant ainsi de faire l’acquisition en temps réel des données 
nécessaires.  
 
Figure 3.4 : Essais de cisaillement direct (1/3) 
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Figure 3.5 : Essais de cisaillement direct (2/3) 
 
 
Figure 3.6 : Essais de cisaillement direct plan Mohr-Coulomb (1/3) 
 
3.3.4 Essais de compression unidimensionnelle à l’œdomètre  
Un total de six essais oedométriques sont réalisés sur le sable de construction. Ces essais 
permettent d’établir les paramètres de rigidité telle que le module oedométrique (Eoed) et le 
module de recompression (Eur). ˚ 
Les essais sont réalisés dans un état saturé d'eau et chaque palier de chargement est maintenu 
pendant 30 minutes pour permettre au sable de dissiper les pressions d'eau. Toutefois, étant 
 Eoed =
2.3(1 + e0)pref
Cc
 3.1 
   
 Eur ≈
2.3(1 + e0)(1 + ν)(1 − 2ν)pref
(1 − ν)CrK0
 3.2 
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donné que le sable est propre, donc sans particule fine, la consolidation ou plutôt le tassement 
sont quasi instantanés. Les modules sont obtenus à partir des indices de compression (Cc) et 
de recompression (Cr) dans le plan e – σ' y, et selon l’équation 3.1 et l’équation 3.2. Cette 
courbe est présentée sur à la Figure 3.7 et de façon normalisée sur la Figure 3.8.  
 
Figure 3.7 : Courbes oedométriques  
 
Figure 3.8 : Courbes oedométriques normalisées 
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Les deux équations sont recommandées dans le manuel PLAXIS 2012 (Brinkgreve, 2012) pour 
l’obtention des paramètres de rigidité d’un sable. L’indice des vides initiaux correspond à l’état 
initial des essais de colonnes ballastées.  
3.3.5 Sommaire des essais en laboratoire 
Tous les paramètres déterminés à partir des essais de caractérisations sont présentés au 
Tableau 3.2.  
Tableau 3.2 : Paramètres du sable de construction utilisé comme sol encaissant 
PARAMÈTRES  SYMBOLE VALEUR ÉCART-TYPE UNITÉ 
Densité spécifique  Gs 2,73 0,00 --- 
Teneur en eau optimale ωopt 12,0 0,00 % 
Masse volumique maximale ρmax 1860 10,7 kg/m³ 
Masse volumique maximale ρmin 1560 20,6 kg/m³ 
Indice des vides minimal  emin 0,468 0,01 --- 
Indice des vides maximaux emax 0,751 0,03 --- 
Indice de compression Cc -2,29E-02 -2,30E-03 --- 
Indice de gonflement Cs -6,22E-03 -2,23E-03 --- 
Angle de friction interne 
déjaugée (grande déformation) 
φgd
′  34,3 --- ° 
Angle de friction interne 
déjaugée aux pics (sol dense) 
φpic
′  43,2 --- ° 
Angle de dilatance ψ 5,7 1,42 ° 
Portion de sable --- 93 --- % 
Portion de silt --- 7 --- % 
 
 
3.4 Montage expérimental 
Cette section présente en détail l’appareil, la calibration et l’instrumentation conçus pour le 
projet dans le but d’évaluer l’effet de la mise en place des colonnes ballastées sur le sol 
encaissant. 
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3.4.1 Appareil 
Le montage expérimental conçu à l’UdeS et en partenariat avec l’IREQ est présenté à la Figure 
3.9 et à la Figure 3.10.  
 
Figure 3.9 : Montage expérimental 
  53 
 
 
Figure 3.10 : Montage expérimental installé au laboratoire 
 
Chaque partie du montage est expliquée ici : 
1. Marteau de compactage de la pierre en acier de 10 kg 
2. Cylindre d’aluminium de 60 mm de diamètre 
3. Guide en laiton  
4.  Guide en aluminium 
5. Cylindre en laiton avec filet extérieur 
6. Cylindre en acier avec filet intérieur 
7.  Ancrages expansifs 
8. Cellule en PVC de type SDR-35 de 600 x 364 X 12 mm (hauteur ; diamètre ; 
épaisseur) – voir norme ASTM D3034 – 08 
9. 3 X Ceintrage en aluminium pour maintenir la forme circulaire de la cellule 
10.  Plaque de chargement avec trou pour essai DPT (section 3.5) 
11. Bras de levier transférant 5.45 fois la charge appliqué 
12.  Piston à air comprimé Bellofram Super-Cylinder  
13.  Cellule de charge Interface SSM-1000 
14. Rotule 
15. Plaque de réaction 
La charge transmise par le piston sur le sable est 5.45 fois supérieure à celle appliquée sur le 
sable. La surcharge verticale appliquée (q0) est calculée selon l’équation 3.3 en considérant 
une superficie de la cellule de 0.104 m² (Ac) et avec un poids propre équivalent (Pp) de 1.88 
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kN. Ce dernier correspond au poids du montage sans charge externe appliqué au centre de la 
plaque de chargement.  
   
 q0 =
Fy × 5.45
Ac
+ Pp × 9.81 3.3 
   
La cellule de PVC (8) étant quelque peu ovale lors de la livraison doit être redressée pour garder 
une forme circulaire à l’aide des cintrages en aluminium (9). La cellule repose sur une plaque 
de réaction encochée lui permettant de rester centré en tout temps, mais sans être encastré. 
Les cylindres (3-4) sont seulement utilisés comme guide lors de l’incorporation de la pierre à 
l’aide du tube en aluminium (2). Le marteau (1) est utilisé comme énergie de compactage de 
la pierre lors des essais de colonnes ballastées. 
3.4.2 Instrumentation 
La contrainte horizontale est mesurée à l’aide d’un capteur Tekscan© ultra mince placé à 178 
mm (7 po) du rebord supérieur. Le profil du capteur est présenté sur la Figure 3.9 et les 
caractéristiques au Tableau 4.9.  
L’épaisseur du capteur permet de réduire au maximum l’effet de l’instrumentation sur la 
mesure de la contrainte latérale et sur le comportement de l’appareil. La grande superficie du 
capteur permet aussi une mesure moyenne non ponctuelle et qui réduit aussi l’erreur 
envisagée sur la mesure. 
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 Il est composé d’une mince couche d’encre piézoélectrique sous deux couches de polymère. 
Une série de 44 fils longitudinaux et une série de 44 fils transversaux permettent de connecter 
le signal émis et ainsi de discrétiser la contrainte mesurée en 2288 éléments sensibles 
(sensels). La contrainte appliquée crée un changement de résistance électrique de l’encre qui 
est calibrée avec des valeurs de pression [Krivopal, 1999]. Un rapport complet expliquant la 
procédure de calibration et d’utilisation est disponible à l’ANNEXE D. 
 Une cellule de charge (13) est installée entre le piston et la rotule pour enregistrer la force 
verticale appliquée. Le système d’acquisition Handyscope HS3 et le logiciel TiePie Engineering 
est utilisé pour effectué l’enregistrement de la force verticale (Fy) au niveau du piston. 
Le capteur est protégé à l’aide d’une fine pellicule de PVC ce qui empêche un contact direct 
entre le sol granulaire et le capteur. La protection est collée avec une mince couche de silicone 
sur trois axes pour ainsi permettre le mouvement circonférentiel. Cela permet de garder 
l’intégrité des caractéristiques de la paroi en terme de friction et réduit les sources d’erreurs 
lors de la mesure de la contrainte. Le capteur est situé à 178 mm de la surface (7po) lors des 
essais de colonnes ballastées (CB) et est présenté à la Figure 3.11. 
Tableau 3.3 : Caractéristiques des capteurs TEKSCAN© #6300 
Longueur 
totale 
Largeur 
totale 
Longueur 
de languette 
Largeur 
de la 
matrice 
Hauteur 
de la 
matrice 
Colonnes Rangées 
Nombre 
total de 
sensels 
Résolution 
Espacement Espacement  
L W A MW MH CW CS Qté. RW RS Qté. 
Densité des 
sensels 
(po.) (po.) (po.) (po.) (po.) (po.) (po.)  (po.) (po.)   
(sensel par 
po.2) 
8.73 12.39 5.71 10.40 1.32 0.125 0.200 52 0.010 0.030 44 2288 166.7 
(mm) (mm) (mm) (mm) (mm) (mm) (mm)  (mm) (mm)   
(sensel par 
cm2) 
221.7 314.7 145.0 264.2 33.5 3.2 5.1 52 0.2 0.8 44 2288 25.8 
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3.4.3 Essais de friction et de distribution 
Dans le but de caractériser l’interface entre la paroi de PVC et le sable, des essais de friction 
sont réalisé au cours desquels la cellule de PVC est remplie de sable compacté, puis soumis à 
des contraintes verticales variant entre de 60-80-100 kPa. Le capteur est placé au fond de la 
cellule à 6.8 mm de la paroi, sur la plaque de réaction (15) telle que présentée sur la Figure 
3.11. Le sable est compacté à 60 % d’indice de densité relative pour permettre une bonne 
transmission de la contrainte verticale. Le sable est chargé, déchargé, puis rechargé entre 
chaque palier de contrainte.  
La mesure au fond de la cellule représente une distribution de forme parabolique. La 
contrainte mesurée par le capteur est de 67.5, 88.7 et de 106 kPa sous des contraintes 
verticales respectives de 71.4, 91.7 et de 112 kPa en considérant la masse du sol humide dans 
le calcul (équation 3.4). Ceci représente une différence entre 3 et 6 kPa.  
 
 σy = q0 + γh × H 3.4 
   
  
Figure 3.11 : Emplacement du capteur Tekscan© #6300 pour essais de colonne ballastés 
(gauche) et pour essais de friction (droit) 
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La différence entre la contrainte mesurée et celle appliquée peut être avoir plusieurs causes. 
Il peut s’agir d’une perte en friction reprise par la paroi de PVC ou de l’absence de mesure en 
périphérie de la cellule ce qui peut n’indiquer aucune perte en friction. Cela peut aussi être 
causé par une redistribution des contraintes dans le coin de la paroi et de la plaque de réaction 
créant ainsi un effet de voûte.  
Les zones encerclées sur la Figure 3.13 indiquent une saturation du sensel, c’est-à-dire que 
l’élément sensible n’a pas enregistré la force ressentie, mais plutôt la force maximale. Cette 
force maximale étant dépendante de la sensibilité utilisée lors de la calibration. Ceci est la 
cause la plus probable expliquant la différence entre la contrainte mesurée et celle appliquée. 
Étant donné l’incertitude quant à la mesure de la contrainte verticale, la mesure du coefficient 
de pression latérale (K) considère le calcul présenté à l’équation 3.4 pour la contrainte verticale 
ce qui revient à ne pas considérer de perte de charge en friction. 
 
Figure 3.12 : Distribution de la contrainte verticale au fond de la cellule de PVC 
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3.4.4 Procédure de mise en place du sable 
La mise en place du sable dans la cellule suit le principe de sous-compactage développé par 
[Ladd, 1978].  
Cette procédure fut développée dans le but d’obtenir une densité relative uniforme pour des 
essais triaxiaux. La méthode consiste à diviser la cellule en plusieurs couches, huit dans le cas 
présent, et de conserver la même quantité de matériel par couche, mais en ajustant l’énergie 
de compactage pour atteindre l’élévation désirée. 
 La Figure 3.14 présente la mise en place du sable lors d’un essai de colonne ballastée. On peut 
remarquer la présence du tube en aluminium au centre qui est nécessaire pour permettre 
l’incorporation de la pierre (voir section 3.6.1). Une fois la hauteur finale atteinte, la plaque de 
chargement est ajoutée et la cellule placée sous le bras de levier pour appliquer la surcharge. 
 
 
 
Figure 3.13 : Distribution des contraintes sous une surcharge de 60 (haut), 80 (milieu) et 
100 (bas) kPa avec point de saturation en rose 
 
σ  = 88.7 ± 3.0 kPa 
σ  = 67.5 ± 3.9 kPa 
 
 
σ  = 106 ± 6 kPa 
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3.5 Essais de pénétration dynamique (DPT) 
L’essai de pénétration dynamique (Dynamic Penetration Test – DPT) est développé à l’UdeS 
dans le but d’évaluer la variation de la densité relative après la mise en place des colonnes 
ballastées. Pour ce faire il est nécessaire d’avoir des courbes de référence permettant la 
comparaison des essais post-construction.  
L’outil de pénétration, présenté à la Figure 3.15, est une tige de 1524mm (60 po) de long et de 
12.7 mm (1/2 po) de diamètre avec une pointe conique. Une masse de 2 kg est située à 1016 
mm (40 po) de la pointe et une course de 406 mm (16 po) permet d’appliquer une énergie de 
7,51N·m par coup. 
  
Figure 3.14 : Procédure de mise en place du sable (gauche) et essai DPT de référence 
(droite) 
 
 
Figure 3.15 : Tige pour l’essai de pénétration dynamique 
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La plaque de chargement est trouée à six endroits permettant la mesure de la densité à trois 
rayons par rapport au centre de la colonne (r1 = 124 mm ; r2 = 143 mm ;  r3 = 164 mm) tel que 
présenté sur la Figure 3.14. Les essais de densité de référence consistent en la mesure de 
l’incorporation de la tige à tous les 5 cm sous une surcharge de 60, 80 et 100 kPa dont deux 
mesures sont prises à chaque palier de chargement. Les essais sont répétés pour une densité 
relative de 44, 55, 64 et 70 % et sont présentés à la Figure 3.17. La moyenne des mesures est 
présentée en pointillé et est considérée comme étant le comportement de référence. 
 
Figure 3.16 : Essais de pénétration dynamique de référence en élévation, 0 étant le fond de 
la cellule de PVC 
 
La zone d’importance se situe au centre soit à la même hauteur que l’emplacement du capteur 
latéral (entre 15 cm et 45 cm) et le plus loin des effets de bords qui peuvent influencer la 
mesure. On remarque toutefois que les N de la courbe à 64 % diminuent grandement en 
profondeur. Cela peut s’expliquer par une couche de moindre densité au fond de la cellule, 
mais il est impossible de vérifier cette hypothèse. La Figure 3.17 présente la densité relative 
en fonction du nombre de coups ce qui permet une meilleure analyse des essais post-
construction pour déterminer l'indice de densité relative amélioré en fonction de l'élévation. 
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Figure 3.17 : Densité relative en fonction de la profondeur de la tige conique 
 
3.6 Essais de colonnes ballastées 
Au total, trois colonnes ballastées sont réalisées sous des surcharges verticales visées de 60, 
80 et 100 kPa pouvant s’apparenter à des profondeurs de 3, 4, et 5 m approximativement. 
Après chaque essai de colonnes ballastées, six essais de pénétration dynamique sont effectués 
à trois distances du centre de la colonne. L’étude expérimentale porte sur l’analyse de la 
densité relative post-construction dans l’espace et de l’analyse de la variation du coefficient 
de pression latérale (K) dans le temps. 
3.6.1 Procédure de mise en place de la pierre 
Tout d’abord, le tube en aluminium doit être placé au centre du sable pour empêcher le trou 
de se refermer sur lui-même durant l’incorporation de la pierre. La procédure de mise en place 
est expliquée graphiquement en quatre étapes sur la Figure 3.18. 
Étapes : 
1. Compactage du sable à la densité relative voulue et application de la surcharge 
verticale 
2. Retrait du tube et ajout de la pierre nette par couche 
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3. Compactage de la pierre jusqu’à un état de densité maximale équivalent à une chute 
du marteau avec un déplacement vertical nul 
4. Répétition des étapes 2 et 3 jusqu’à l’obtention d’une colonne ballastée complète 
Il est très difficile de contrôler la hauteur des couches de pierres dans le tube lors du 
compactage. C’est pour cette raison qu’aucun suivi n’est effectué au cours des essais. 
3.6.2 Résultats 
Cette section présente les résultats obtenus lors de la construction des trois colonnes 
ballastées, les spécificités rencontrées et les résultats pour les trois essais de CB en laboratoire. 
PARAMÈTRES DE MESURES DES CB 
La teneur en eau initiale (w0) est maintenue du côté sec de la courbe Proctor (voir section 
3.3.2) soit autour de 10 % pour maintenir une facilité de compactage et empêcher la 
1.
 
2. 
 
3. 
 
4.
 
Figure 3.18 : Procédure de mise en place de la pierre  
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génération de pression interstitielle. Le Tableau 3.4 présente un résumé des paramètres 
initiaux et finaux obtenus lors des essais.  
Toutefois, la Figure 3.19 démontre une certaine percolation de l’eau au cours des essais de CB. 
Le niveau de saturation n’a pas été atteint, puisque la teneur en eau de saturation se situe 
autour de 23 %. Il est donc peu probable qu’il y ait génération de pression interstitielle.  
La densité relative initiale (Dr0) se situe autour de 45 % ce qui facilite l’interprétation avec les 
essais DPT de référence. Après incorporation de la pierre, la densité relative finale (Drf) atteinte 
se situe autour de 55 % pour la CB #1 et 2 et près de 46 % pour la CB #3. Le diamètre moyen 
de la CB est mesuré après l’essai en effectuant l’excavation du sable et la mesure du diamètre 
de pierre. Le taux de remplacement est basé sur le diamètre moyen (Ø̅C) des CB.  
Tableau 3.4 : Résultats généraux  
PARAMÈTRES CB #1 CB #2 CB #3 
q0 ± σ (kPa) 101.5 ± 0.8 81.7 ± 0.7 59.7 ± 0.6 
w0 (%) 8.98 10.0 9.70 
Dr0 (%) 45.9 46.2 43.6 
Drf (%) 54.6 54.2 46.3 
Ø̅CB (mm) 74.5 73.5 65 
γd,CB 18.3 16.2 21.3 
Ar (%) 4.19 4.08 3.19 
K0 0.31 0.32 0.42 
Kf 1.37 1.33 1.60 
σh, res - - 81.2 
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 Le taux d'incorporation est de 4.19 %, 4.08 % et 3.19 % pour les CB #1,2 et 3 respectivement 
ce qui correspond à une valeur moyenne de 3.8 % d'incorporation de pierre. 
 
Figure 3.20 : Profile des CB selon le diamètre mesuré lors de l’excavation (vue 3D) 
 
Figure 3.19 : Teneur en eau finale – percolation durant les essais de CB 
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Le profilé des trois CB est présenté à la Figure 3.21 mesurée durant l’excavation du sol 
encaissant. Le tube en aluminium placé lors du compactage du sable est de 60 mm.  
 
Figure 3.21 : Profile des CB selon le diamètre mesuré lors de l’excavation 
 
VARIATION DU COEFFICIENT DE PRESSION LATÉRAL (K) 
La contrainte verticale (σy) est une mesure indirecte et est calculé à partir de l’équation 3.4. 
La mesure directe de la contrainte latérale (σx) avec le capteur TEKSCAN© permet d’effectuer 
le calcul du coefficient de pression latérale (K) tout au long des essais de CB (équation 3.5).  
 K =
σx
σy
 3.5 
   
 K0 = 1 − sin(φ
′) 3.6 
   
La Figure 3.22 présente la variation du coefficient de pression latérale (K) en fonction du temps 
pour les trois CB. La première section des courbes représente la période d’incorporation du 
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ballast dans le sable. La surcharge verticale est ensuite maintenue en place pour une durée 
d’environ 2 jours pour étudier la variation dans le temps. 
Chaque couche de pierre ajoutée et compactée apporte une réponse instantanée sur le 
capteur TEKSCAN©. Le coefficient de pression latérale initial (K0) est de 0.3 pour la CB #1 et 2 
et de 0.4 pour la CB #3 ce qui correspond à un angle de friction entre 44° et 37° selon l’équation 
3.6 de Jacky ce qui est comparable aux angles aux pics calculés lors des essais de cisaillement 
direct dilatant (section 3.3.3). 
Une certaine perte de l’enregistrement de la contrainte verticale s’est produit lors de l’essai 
de CB #2 après l’incorporation ce qui a causé le vide sur la courbe. Le coefficient de pression 
latéral final a augmenté jusqu’à 1.37 pour la CB #1 et 1.33 pour la CB #2 et jusqu’à 1.60 pour 
la CB #1. Il est à noter que la valeur finale pour la CB est de 1.36. 
VARIATION DE LA DENSITÉ 
Dans le but d’évaluer la variation de la densité suite à la construction des CB dans le sable deux 
méthodes ont été utilisées. La première consiste à effectuer la mesure du diamètre moyen de 
la colonne lors de l’excavation et la seconde consiste à effectuer des essais DPT post-
construction. 
Les essais DPT pour les trois colonnes sont présentés sur la Figure 3.23 avec comme indice 
comparatif les courbes de référence en arrière-plan. Il est très difficile de différencier la 
variation de densité entre les essais effectués dans les rayons 1-2-3 excepté pour la CB #1 où 
la courbe r1 Indique un comportement plus dense que le rayon 2 et 3 ou le comportement est 
similaire. 
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Figure 3.22 : Variation du coefficient de pression latérale (K) en fonction du temps 
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Figure 3.23 : Essais DPT post-construction pour les trois CB  
Les courbes post-constructions indiquent un comportement très près de la courbe de 
référence à 55 % pour les deux premières colonnes ce qui est comparable à la valeur mesurée 
lors de l’excavation. Le troisième CB n’a pas aussi bien fonctionné que les deux premières en 
partie causées par le resserrement du trou et la difficulté d’insérer de la pierre.  
La courbe DPT pour cette colonne indique un comportement dans la même direction, c’est-à-
dire une densité près de la courbe de 44 % pour les premiers et derniers 20 cm et près de la 
courbe de 55 % pour les 20 cm au centre de la cellule ce qui se rapproche de la valeur mesurée, 
soit 46.4 %. 
Le taux de remplacement pour les CB #1 et 2 est de ± 4 % et pour la CB #3 de 3.2 %. Ceci est 
assez faible comparé au taux rencontré in situ ([Corneille, 2007]) qui se situe autour de 20-35 
%. Toutefois, le but des essais préliminaires n’est pas de représenter les mêmes taux que sur 
chantier, mais plutôt de confirmer la fonctionnalité du montage expérimental et de permettre 
la mesure des contraintes verticale et horizontale ainsi que l’état de densité.  
3.7 Discussion  
Les résultats présentés dans la section 3.6.2 démontrent bel et bien une amélioration du sol 
suite à l’incorporation de pierre selon les conditions à l’étude au niveau de la densité et au 
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niveau de la contrainte latérale de confinement. Cette section s’attarde sur l’évaluation des 
résultats obtenus et sur leurs fondements. 
3.7.1 Montage expérimental 
L’absence de vibration et la procédure de mise en place de la pierre font en sorte que l’essai 
de CB ressemble plus à la construction d’un CB pilonné de type Francki [Dhouib et Blondeau, 
2005]. Il est possible que l’amélioration du sol encaissant varie selon la méthode de mise en 
place tel qu’étudié par [Pitt et al., 2003] sur un tronçon d’autoroute en Iowa où des Geopiers© 
(CB pilonné avec trou initial à la tarière) et des CB vibrés (vibrosubstitution) sont utilisés. [Pitt 
et al., 2003] a remarqué que le coefficient de pression des latérale (K) est deux fois plus élevé 
pour les Geopiers© que pour le CB vibré. Cela porte donc à croire qu’une représentation 
adéquate du processus de mise en place des CB doit utiliser la vibration.  
Toutefois, la modification de l’essai pour introduire la vibration et la saturation du sable peut 
rendre l’essai très similaire à la technique de vibrosubstitution et permettre l’analyse de la 
technique sur les sols pulvérulents lâche avec potentiel de liquéfaction.  
La rigidité de la paroi de PVC renforcé avec les cintrages en aluminium peut engendrer des 
effets négatifs sur la mesure de la contrainte latérale qui devront être investigués lors de la 
modélisation numérique.  
La variation de la surcharge ne semble pas avoir d’effet sur la variation du coefficient K puisque 
pour une colonne de même dimension (CB #1 et #2), la valeur finale atteinte est la même, soit 
≈1.37. Ceci porte à croire que l’augmentation du coefficient K n’est pas fonction de la 
contrainte verticale, mais plutôt de l’expansion volumique de la cavité suite à l’incorporation. 
Il est nécessaire d’effectuer plus d’essais pour confirmer cette tendance. La modélisation 
numérique peut aussi aider la compréhension de ce phénomène.  
Suite aux essais de CB, le compactage de la colonne avec le marteau a concassé la pierre en de 
petits morceaux plutôt que de la poussé sur les côtés ce qui peut expliquer le faible taux de 
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remplacement. Dans le but de résoudre ce problème, il est suggéré d’utiliser un marteau de 
forme conique ou sphérique et d’utiliser une pierre de plus petit diamètre moyen.  
3.7.2 Densité relative 
La densité relative initiale du sol encaissant ce calcul depuis la masse de sable incorporé et le 
volume qui est déterminé depuis la hauteur de la plaque de chargement. Toutefois, cette 
hauteur n’est pas une mesure continue et empêche l’analyse de la variation de la densité 
relative globale durant l’essai. L’ajout de deux déflectomètres sur la plaque de chargement 
permettrait de vérifier la déformation sous la surcharge appliquée ce qui peut aider à 
confirmer les modules élastiques à utiliser lors de la modélisation numérique. 
Les essais DPT post-construction démontre une augmentation de la densité près de la courbe 
de référence à 55 % ce qui est confirmé par la mesure du diamètre moyen durant l’excavation. 
Les essais DPT combinent deux techniques en une, soit un nombre de coups de pénétration 
telle que les essais SPT et la forme conique de la pointe telle que les essais CPT. Il est reconnu 
que la normalisation (CN) des essais SPT s’effectue habituellement par rapport à la contrainte 
verticale déjaugée (σy
′ ), tandis que pour les essais CPT (équation 3.8) par rapport à la contrainte 
moyenne déjaugée (σ» m – équation 3.7). Dans le cas présent, la normalisation est impossible, 
puisque l’insertion de la tige DPT à un effet sur la mesure des contraintes latérales.  
L’état des contraintes entre les courbes de références et les courbes post-constructions ne 
sont pas les mêmes. L’effet de l’augmentation de contrainte latérale peut avoir causé 
l’augmentation des essais DPT. Par exemple, l’utilisation d’un facteur d’amélioration (F – 
équation 3.9) basée sur l’augmentation de la contrainte moyenne est utilisée par [Guetif et al., 
2007] dans le but de caractériser l’amélioration du module de Young post-construction. 
   
 σ′m =
σ′y(1 + 2K0)
3
 3.7 
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 CN = (
100
σ′m
⁄ )
0.5
 3.8 
   
L’application du même facteur au nombre de coups de la courbe de référence à 44 % produit 
une courbe très près de la courbe à 55 % tel qu’illustré sur la Figure 3.24.  
   
 F =
σm,1
σm,0⁄ ≅ 1.5  3.9 
   
 N∗ = N44% × F 3.10 
   
Il est donc difficile d’affirmer avec certitude seulement avec les essais DPT si le sol est 
réellement plus dense ou s’il s’agit seulement d’une étreinte plus forte sur la tige. 
Finalement, la faible distance entre les essais DPT post-construction ainsi que le faible taux de 
remplacement ne permet pas de mesurer une variation distincte de la densité relative dans 
l’espace. Un taux de remplacement plus élevé peut résoudre le problème. 
 
Figure 3.24 : Application d’un facteur d’amélioration sur la courbe de référence à 44%  
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3.7.3 Coefficient de pression latérale (K) 
Le coefficient de pression latérale (K) mesuré démontre un comportement assez stable dans 
le temps, puisque deux jours après la construction des CB, tous les essais détiennent une 
contrainte latérale maintenue. La petite variation du K rencontré provient de la variation de la 
contrainte verticale appliquée par le piston durant la nuit et n’est pas causée par une réduction 
de la contrainte latérale. 
Il se peut que durant l’essai, l’expansion de la cavité engendre la dilatation du sol et réduise la 
contrainte effective verticale, mais ce comportement n’est envisageable qu’à l'instant de 
l'impact. La contrainte verticale mesurée n’est pas une mesure directe c’est-à-dire qu’elle n’est 
pas mesurée au niveau du capteur, mais il s’agit plutôt de la contrainte verticale au repos.  
3.8 Conclusion 
La première étape du projet de maîtrise consistait à développer un montage expérimental 
permettant l’étude de l’amélioration du sol encaissant suite à la construction d’une colonne 
ballastée par la technique de construction par vibrosubstitution. La première étape réalisée 
avec succès consistait à la construction, la mise en place et la calibration du modèle physique 
dans le but de comprendre le fonctionnement et de le rendre opérationnel. La mesure de la 
contrainte latérale s’effectue avec un minimum d’interaction avec le sol. Le développement 
d’un essai de densité a permis d’ajouter une dimension aux mesures d’amélioration qui permet 
une analyse de la densité relative dans l’espace. 
La procédure de construction des colonnes ballastées ressemble plus à la construction des 
colonnes ballastées pilonnées de type Frankci, mais l’appareil n’empêche aucunement la 
reproduction de la méthode de vibrosubstitution pour des essais futurs et permet aussi à la 
réalisation d’essai SPT et CPT au laboratoire de l’UdeS 
Les trois essais de CB ont démontré une augmentation de densité et une augmentation du 
coefficient de pression latérale (K) de façon permanente selon les conditions expérimentales. 
Il a été démontré au cours des essais de CB #1 et 2, dont les conditions sont très similaires, que 
la procédure de mise en place est adéquate et que les résultats sont répétables. 
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L’hypothèse initiale est que la contrainte verticale appliquée en surface est uniforme, mais 
aucune mesure ne permet de confirmer cette tendance. Les essais de friction ont démontré 
une forme parabolique au fond de la cellule. Une mesure directement sous la plaque de 
chargement est préférable pour les essais ultérieurs. 
À ce stade, il est toujours impossible d’affirmer que l’amélioration mesurée est représentative 
de l’amélioration en chantier. Pour ce faire, il faut être capable d’instrumenter un site et de 
reproduire des essais en laboratoire avec les mêmes matériaux du site. Toutefois, il est 
raisonnable de penser que le montage expérimental est adéquat pour ce genre d’étude.  
La modélisation numérique avec PLAXIS 2D servira à répondre aux nombreuses questions 
soulevées au cours de cette étape du projet et d’améliorer la compréhension du 
comportement de l’appareil. 
   
 
CHAPITRE 4 MODÉLISATION NUMÉRIQUE DES 
ESSAIS EXPÉRIMENTAUX  
4.1 Introduction 
La modélisation numérique 2D est effectuée avec le logiciel PLAXIS 2D 2012 (Brinkgreve, 2012). 
Le but de cette étape est de reproduire les essais effectués avec le montage expérimental et 
de pouvoir étudier le comportement du sol encaissant pendant et après la construction pour 
les trois colonnes ballastées réalisé en laboratoire.  
Ce chapitre contient les hypothèses utilisées pour réduire la complexité du problème réel à sa 
forme la plus simple tout en minimisant l’effet négatif sur les résultats. La définition du modèle 
est abordée sous les aspects de géométrie, de maillage, de la loi de comportement et des 
paramètres utilisés pour les matériaux ainsi que les phases de calculs. L’amélioration du sol 
encaissant selon la méthode numérique est ensuite comparée aux résultats expérimentaux 
selon l’étude de la variation du coefficient de pression latérale (K) dans l’espace et le temps et 
de la variation de la densité relative dans l’espace.  
Ce chapitre permet de répondre aux questions émises lors de la phase expérimentale quant 
au comportement de la cellule et résumées ici : 
Q.1. Quelle est la forme de la distribution de la contrainte verticale sous la plaque de 
chargement? 
Q.2. Quel est l’effet de la paroi sur la mesure de la contrainte latérale et conséquemment 
du K?  
Q.3. Est-ce que les essais DPT sont influencés par la contrainte moyenne ou seulement par 
la densité relative du sol? 
Q.4. Est-ce que l’augmentation du coefficient de pression latérale est influencée par la 
contrainte verticale ou plutôt par le taux d’incorporation? 
76  CHAPITRE 4 : MODÉLISATION NUMÉRIQUE 
 
4.2 Définition du modèle numérique 
4.2.1 Hypothèses 
La simulation numérique se base sur le concept de cellule unitaire pour lequel un cylindre 
symétrique en son centre représente une colonne ballastée et la zone d'influence sur le sol 
encaissant. Dans le cas précis, la zone d'influence habituellement définit selon l'espacement 
entre les colonnes ou le diamètre effectif (Figure 2.8), varie en fonction de la quantité de pierre 
incorporée plutôt que selon le maillage utilisé. Ce concept permet l'utilisation de l'axisymétrie 
de révolution, donc l'approche en deux dimensions avec PLAXIS 2D est appropriée.  
Lors de la phase expérimentale, le ballast est inséré dans un sable humide, côté sec de 
l'optimum, et non saturé. Les parois latérales et au fond du modèle sont imperméables et le 
mode de calcul est mécanique seulement. La simulation numérique s'effectue en condition 
drainée, sans possibilités de générer des pressions interstitielles, c'est-à-dire que les conditions 
de drainage ne sont pas considérées.  
L'interaction entre le sable et la paroi de PVC est simulée à l'aide d'une interface numérique 
dont les paramètres sont abordés dans la section 4.2.4. Les parois latérales ne permettent 
aucun déplacement horizontal, mais permettent le déplacement vertical, tandis qu'au fond de 
la cellule, les déplacements latéraux sont permis, mais non les déplacements verticaux. 
4.2.2 Géométrie 
La géométrie du modèle numérique est présentée en détail sur la Figure 4.1. La dimension du 
modèle est la même pour les trois essais de CB, c’est-à-dire selon la dimension de la cellule de 
PVC de la phase expérimentale. Lors de la phase expérimentale, le sable est compacté jusqu’à 
13 mm du bord pour permettre l’ajout de la plaque de chargement sur le sable, soit à une 
hauteur de 583 mm.  
Tel que défini plus loin dans la section 4.2.5, la création des CB numériquement s’effectue par 
l’expansion de la zone encadrée sur la Figure 4.1 correspondant au diamètre du tube en 
aluminium. La mesure du diamètre des CB étant effectué à 10 reprises lors de la phase 
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expérimentale, il est judicieux d’utiliser cinq couches d’expansion, chacune de même 
dimension représentant une moyenne de deux mesures. L’expansion des couches est 
effectuée à partir d’une couche de sable représentant l’espace occupé par le tube en 
aluminium de 60 mm de diamètre. 
Le maillage triangulaire comporte 464 éléments quadratiques d’une taille moyenne de 0.015 
m. Le maillage est raffiné sur la ligne géométrique externe de mesure à l’emplacement exact 
du capteur Tekscan©.  
Deux possibilités existent quant à la forme de contrainte verticale pour représenter la 
surcharge externe (q0), soit une distribution uniforme ou une distribution de forme 
parabolique suivant le comportement mesuré lors des essais de friction (voir section 3.4.3) tel 
qu’illustré sur la Figure 4.1. Étant donné la complexité du montage, il est très difficile de savoir 
la distribution exacte. Toutefois, la forme parabolique s’est avérée plus exacte que la 
distribution uniforme. Ce choix est abordé en détail lors de la section 4.4.  
 
l  
 Figure 4.1 : Caractéristiques géométriques du modèle numérique 
  
Interface Sable/PVC 
Maillage resserré au niveau 
du capteur 
464 éléments 
0.015m/éléments (moy.) 
 
Capteur Tekscan© et 
Mesure du K numérique 
 
0.03m 
 
 
Couche #1 
Couche #3 
Couche #2 
Couche #4 
Couche #5 
CB #1 
100 kPa 
CB #2  
80 kPa 
 
ou  
CB#1  
60 kPa 
0.182 m  
 
0.583 m 
 
Contrainte 
uniforme 
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4.2.3 Loi de comportement 
La loi de comportement utilisé pour le sable est le Hardening Soil Model (HSM). Cette loi utilise 
un comportement non linéaire hyperbolique basé sur le modèle bien connu de Duncan et 
Chang [Duncan et Chang, 2002]. La surface de plasticité n’est pas fixe tel que pour les modèles 
à plasticité parfaite (MC). L’écrouissage est permis en cisaillement et en compression simple 
(écrouissage isotropique). Ce modèle fut développé sur le comportement des sols pulvérulents 
en condition drainée selon le plan du déviateur des contraintes (q) et déformation axiale (ε1) 
présenté à la Figure 4.2. La colonne ballastée utilise un modèle de comportement linéairement 
élastique avec plasticité parfaite de type Mohr-Coulomb (MC). Les paramètres employés se 
basent en partie sur les recommandations de [Guetif et al., 2007].  
 
Figure 4.2 : Relation de contrainte-déformation hyperbolique en condition triaxiale drainée 
 
4.2.4 Paramètre des matériaux 
Les paramètres numériques pour le sable sont obtenus à partir des essais de caractérisation 
en laboratoire (section 3.3) et des recommandations du manuel PLAXIS et sont présentés au 
Tableau 4.1. Un essai oedométrique est effectué avec le logiciel PLAXIS Soil Test qui permet de 
simuler l'essai numériquement selon les paramètres définis pour la loi de comportement. La 
Figure 4.3 présente la courbe numérique qui superpose les courbes expérimentales à la limite 
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inférieure. Cette courbe de calibration confirme l'utilisation des paramètres puisque le 
comportement numérique se rapproche beaucoup du comportement mesuré en laboratoire. 
 
Figure 4.3 : Courbes oedométriques expérimentales et numériques 
 
Tableau 4.1 : Paramètres de calculs pour les matériaux 
SABLE (HSM) BALLAST (MC) 
E50
ref (kPa) 16 500 E (kPa) 38 000 
Eoed
ref (kPa) 14 700 ν' 0.33 
Eur
ref (kPa) 33 000 c’ref (kPa) 10 
m 0.5 ɸ' (°) 38 
ɸ' (°) 35 ψ (°) 8 
cref
′  (kPa) 0.1 γ (kN/m³) 20 
ψ (°) 5.7     
γsat 
(kN/m³) 18.1     
emin 0.468     
emax 0.751     
Rinter 0.4366     
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 Puisque le sol n'est pas saturé durant les essais expérimentaux, le poids volumique saturé et 
non saturé est le même et correspond au poids volumique moyen mesuré initialement lors des 
essais de CB. Le coefficient de perméabilité n’est pas nécessaire pour une analyse en condition 
drainée. L’utilisation d’une cohésion de 10 kPa pour le ballast empêche le sol de reprendre sa 
place après l’expansion et ainsi permet à la colonne de garder le diamètre final désiré comme 
mesuré en laboratoire.  
RIGIDITÉ ET RÉSISTANCE 
Le module de Young à 50 % de la charge de rupture (E50
ref) est obtenu à partir des 
recommandations du manuel de référence pour PLAXIS 2D à savoir qu’il ne peut être supérieur 
à Eur
ref 2⁄ .  
Le module œdométrique de compression (Eoed
ref ) et relâchement (unloading-reloading Eur
ref) 
sont obtenus à partir des essais oedométriques et des paramètres Cc et Cs présenté à la section 
0 et calculé selon l’équation 4.1 et l’équation 4.2. L’indice des vides utilisés pour le calcul est 
celui de la CB #2 soit de 0.621 et le K0 est de 1 par défaut et le coefficient de Poisson de 
relâchement (νur) est de 0.2 par défaut. 
L’indice « ref » indique la pression de référence (Pref) associée aux modules de déformation qui 
est maintenue à 100 kPa par défaut. L’exposant m régit le comportement non linéaire des 
modules de rigidité en fonction de la contrainte et une valeur de 0.5 est recommandée pour 
des sols granulaires. 
   
 Eoed
ref =
2.3(1 + e0)Pref
Cc
 4.1 
   
 Eur
ref ≈
2.3(1 + e0)(1 + νur
′ )(1 − 2νur
′ )Pref
(1 − νur′ )CsK0
 4.2 
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L’angle de friction et l’angle de dilatance du sable sont obtenus à partir des essais de 
cisaillement direct (voir section 3.3.3). La cohésion (c’ref) est maintenue à 0.1 kPa pour aider le 
calcul numérique (Brinkgreve, 2012). 
INTERFACE  
Une interface est utilisée entre la paroi et le sable dans le but de bien représenter l’effet de 
bord avec le sable. Étant donné que le sable est cisaillé pendant l’expansion des couches et 
qu’il est possible avec le modèle HSM de caractériser ce phénomène, la fonction d’arrêt de 
dilatance (Dilatancy Cut-Off) est activée. Cette fonction a pour effet de réduire l’angle de 
dilatance à zéro lorsque l’expansion volumique du sable atteint un indice des vides maximal 
tel que présenté sur la Figure 4.4. 
Le paramètre d’interface Rinter régit la résistance entre le sable et la paroi de PVC. Il est 
déterminé selon le ratio entre l’angle de friction PVC/sable (φint) et l’angle de friction du sable 
(φ») suite aux recommandations de [O'Rourke, 1990] quant à l’utilisation d’un angle φint de 17° 
selon les conditions rencontrées lors des essais expérimentaux. La fonction « consider gap 
closure » est activée et l’épaisseur réelle de l’interface (δinter) est de 7.5E-3, soit ≈3 fois le 
diamètre des grains moyens.  
 
Figure 4.4 : Comportement de la fonction d’arrêt de dilatance (Dilatancy Cut-Off) PLAXIS© 
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4.2.5 Phases de calcul 
Les phases de calculs numériques suivent la même procédure que celle utilisée lors de la 
construction des colonnes ballastées expérimentalement. Le Tableau 4.9 explique les étapes 
expérimentales et les compare aux étapes de calcul numérique. Les phases de calculs 
numériques utilisés lors de la présentation des résultats sont expliquées en détail dans le 
Tableau 4.9. 
Tableau 4.2 : Phase de calculs numériques basés sur les manipulations expérimentales 
 
ÉTAPES EXPERIMENTALES ÉTAPES NUMERIQUES 
 Mise en place et compactage du 
sable dans la cellule de PVC 
 Initialisation des paramètres selon 
la procédure K0 
 Application de la surcharge initiale 
(q0) : 100-80-60 kPa 
 Activation de la contrainte verticale 
de forme parabolique (100-80-60 
kPa)  
 Incorporation de la pierre nette 
dans le tube en aluminium et 
compactage à l’aide du marteau sur 
toute la hauteur 
 Expansion volumique anisotropique 
(εvol, xx & εvol, zz) en 5 couches de 
même hauteur 
 Contrainte maintenue pendant ± 2 
jours jusqu’à stabilisation des 
contraintes 
 Phase de calcul plastique nulle 
(Plastic NIL-step) 
 
Deux méthodes numériques sont utilisées en pratique pour effectuer l’expansion cylindrique 
d’une cavité, soit le déplacement latéral ou l’expansion volumique. L’imposition d’un 
déplacement latéral est renommée comme étant une procédure de calcul plus stable que 
l’expansion volumique ([Castro et Karstunen, 2010]), mais ne permet pas d’effectuer 
l’expansion de la cavité en plusieurs couches, car une divergence de calcul est rencontrée lors 
de l’expansion des couches. La seule méthode permettant l’expansion de cavité par couche de 
dimension variable est l’utilisation de la procédure d’expansion volumique. Cette procédure 
permet de représenter la CB dans son intégrité et permet l’exécution de couche de différents 
diamètres.  
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La hauteur finale de la colonne étant connue, seule une expansion radiale et tangentielle est 
nécessaire. Lors des calculs numériques, une expansion volumique anisotropique est imposée 
sur les couches pour obtenir le diamètre final mesuré en laboratoire.  
Tableau 4.3 : Description des phases de calcul numérique 
PHASE CB#1 - 100 kPa CB#2 - 80 kPa CB - 60 kPa 
0 Procédure K0 = 0.302 Procédure K0 = 0.325 Procédure K0 = 0.421 
1 q0 = 101.5 kPa q0 = 101.5 kPa q0 = 101.5 kPa 
2 C #1 : εxx = εzz = 25% 
q0 = 101.5 kPa désactivé 
q0 = 81.7 kPa activé 
q0 = 101.5 kPa désactivé 
q0 = 59.7 kPa activé 
3 
C #2 : εxx = εzz = 33.3% 
C #1# Balast C #1 : εxx = εzz = 16.7% C #1 : εxx = εzz = 16.7% 
4 
C #3 : εxx = εzz = 33.3% 
C #2 Balast 
C #2 : εxx = εzz = 25.0% 
C #1 Ballast 
C #2 : εxx = εzz = 10.4% 
C #1 Ballast 
5 
C #4 : εxx = εzz = 20.8% 
C #3 Balast 
C #3 : εxx = εzz = 25.0% 
C #2 Ballast 
C #3 : εxx = εzz = 10.4% 
C #2 : Ballast 
6 
C #5 εxx = εzz = 12.5% 
C #4 Ballast 
C #4 : εxx = εzz = 25.0% 
C #3 Ballast 
C #4 : εxx = εzz = 3.75% 
C #3 Ballast 
7 C #5 Ballast 
C #5 : εxx = εzz = 20.8% 
C #4 Ballast 
C #4 et 5 Ballast 
8 Calcul plastique nul C #5 –Ballast Calcul plastique nul 
9  Calcul plastique nul  
*C #1 = Couche numéro 1  
 
 
Par exemple, pour une déformation volumique radiale et tangentielle (εxx & εzz) de 25% en 
utilisant le maillage actualisé (« updated mesh »), cela équivaut à un déplacement horizontal 
de 7.5 mm. Le calcul se base sur la formulation de la déformation volumique avec l’utilisation 
de la fonction maillage actualisé selon logiciel PLAXIS (Brinkgreve, 2012) présenté à l’équation 
4.3.  
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CB #1 (haut) 
CB #2 
(milieu) 
CB #3 (bas) 
Figure 4.5 : Phases d’incorporation du ballast pour les trois colonnes avec un facteur 
d’amplification de 5 
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En connaissant la déformation volumique totale (εv) équivalente à la différence de volume 
entre la colonne et le tube en aluminium, et en considérant une déformation verticale nulle, il 
est possible de calculer la déformation radiale et tangentielle selon la formulation des 
équations 4.3 et 4.4. 
   
(Brinkgreve, 
2012) 
εv = εxx + εyy + εzz + εxxεyy + εxxεzz + εyyεzz + εxxεyyεzz 4.3 
   
(Brinkgreve, 
2012) 
εyy =
2πΔR
2πR0
= εxx donc εv = εx
2 + 2εx  4.4 
   
Les phases d’expansion pour les trois colonnes sont présentées sur la Figure 4.5. Ce type de 
procédure de calcul numérique peut ne pas appliquer la déformation volumique 
complètement selon PLAXIS© ce qui peut expliquer les zones médianes entre les couches ou 
l’on retrouve certaines variations sur la Figure 4.5. 
4.2.6 Distribution des contraintes 
La forme de la distribution de la surcharge est une partie importante du modèle numérique 
puisque l’expansion radiale cisaille le sol et le comportement dépend de la contrainte de 
confinement (étreinte latérale) présente. Après optimisation (voir section 4.4.1), la forme la 
plus adéquate est présentée à la Figure 4.6 et se base sur la distribution des contraintes 
mesurées lors des essais de friction (voir section 3.4.3). Le choix de cette forme est discuté en 
détail dans la section 4.4.2. 
Chaque courbe représente un essai expérimental et l’aire sous la courbe égale la valeur 
moyenne de la surcharge appliquée lors des essais en laboratoire. Étant donné l’axisymétrie 
de révolution, la surcharge est aussi symétrique en son centre (x = 182 mm) et les lignes 
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pointillées présentent l’emplacement du tube en aluminium et du même coup l’emplacement 
de la zone d’expansion des couches. Le modèle numérique est présenté à la Figure 4.1. 
 
Figure 4.6 : Distribution des contraintes représentant la surcharge  
 
4.3 Résultats 
Cette section présente les résultats de la modélisation numérique optimale basés sur les essais 
expérimentaux. Dans le but de vérifier et comparer les résultats, un résumé des valeurs 
obtenues lors de la séance expérimentale est présenté dans le Tableau 4.9. Pour confirmer 
l’utilisation du modèle numérique, il se doit de comparer les paramètres contrôlés lors des 
essais expérimentaux soit la contrainte verticale (équation 3.4), la contrainte latérale mesurée 
et le ratio des deux (K). Ces trois paramètres sont utilisés pour vérifier et comparer les résultats 
numériques aux résultats expérimentaux. 
Tableau 4.4 : Résumé des résultats expérimentaux 
CB σx σy k 
#1 147 107 1,38 
#2 122 88,6 1,39 
#3 104 65,2 1,60 
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Les contraintes mesurées sont en calcul total, puisque l’hypothèse lors des essais 
expérimentaux est qu’aucune pression interstitielle n’est générée lors de l’incorporation de la 
pierre et que le type de drainage numérique est drainé. 
La convention des signes établie dans la section 3.2 (Figure 3.1) s’applique aux calculs 
numériques ; la contrainte latérale ou radiale suit l’axe des x, la contrainte verticale suit l‘axe 
des y (positif vers le bas en compression) et la contrainte tangentielle suit l’axe des z.  
La valeur du coefficient K pour l’essai de CB #2 est une moyenne, mais la perte de 
l’enregistrement de la contrainte verticale durant l'essai réduit la valeur. Il semblerait plutôt 
qu’elle atteint une valeur plus élevée autour de 1.36 selon la Figure 3.22. 
4.3.1 Variation du coefficient de pression latérale (K) 
Le coefficient de pression latérale K est calculé selon le ratio des contraintes latérales et 
verticales (maintenu constante - équation 3.4). La Figure 4.7 compare le coefficient K calculé 
numériquement et expérimentalement et le Tableau 4.5 résume les valeurs obtenues.  
L’erreur se calcule par comparaison avec la contrainte horizontale depuis l’équation 4.5 utilisés 
pour les cas où les deux valeurs mesurées peuvent contenir des erreurs. Une erreur de 0.16%, 
de 0.4% et de 31.1 % est ainsi calculée pour la CB #1, #2 et #3 respectivement. 
 
Tableau 4.5 : Résultats numériques  
CB  σx σy k Erreur (%) 
#1 146,68 107,02 1,37 0,16 
#2 120,97 87,26 1,39 0,40 
#3 75,9 65,2 1,16 31,1 
 
 
   
 erreur (%) =  |
Exp. −Num.
(Exp. +Num. ) 2⁄
 | × 100 4.5 
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Figure 4.7 : Variation du coefficient de pression latérale numérique et expérimental  
 
σy
′   
100 
k0 
σy
′   
100 
σy
′   
100 
σy
′  60 
k0 
k0 
σy
′  80 
C #1 
C #2 
C #3 
C #4 C #5 
C # 4-5  
ballast 
C #1 
C #2 
C #3 
C #4 C #5 
C #5 
Ballast 
NIL 
C #1 
C #2 
C #3 C #4 
C #5 
Ballast 
NIL 
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 La Figure 4.8 présente la variation de la contrainte latérale et verticale normalisée en fonction 
des phases de construction. La normalisation des contraintes est le ratio des contraintes par la 
valeur initiale mesurée (σx0 et σy0) après surcharge. La contrainte latérale augmente jusqu’à 
4.7, 4.1 et 2.8 pour les CB #1, 2 et 3 respectivement. Contrairement à la contrainte latérale, 
 
 
Figure 4.8 : Variation de la contrainte latérale (haut) et verticale (bas) normalisée  
 
Point initial 
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l’expansion des couches force le sol à se dilater (force vers le haut) et réduit la contrainte 
verticale ce qui équivaut à une réduction de 25.5%, de 9.3% et de 14% pour les CB #1, 2 et 3 
respectivement.  
Toutefois, le sol ne peut rester dilaté ad vitam aeternam, puisqu’il s’agit d’un état instantané. 
Après expansion, la contrainte verticale se stabilisera jusqu’à l’atteinte des conditions statique. 
Si l’on considère la dilatation du sol et la réduction de la contrainte verticale (𝜎𝑦
∗), le coefficient 
K augmente jusqu’à 2.33, 1.92 et 1.7 pour les CB #1, 2 et 3 respectivement tel que présenté 
sur la Figure 4.10. Il augmente plus rapidement autour des phases 4-6 puisqu’il s’agit de 
l’expansion des couches à la même élévation que la mesure (ou capteur). 
4.3.2 Variation de la densité relative 
L’indice des vides initial est imposé selon la mesure expérimentale pour chaque essai ce qui 
permet de commencer le calcul numérique dans les mêmes conditions. Les phases d’expansion 
volumique subséquente et l’utilisation d’un modèle de comportement avec écrouissage 
permettent de vérifier la variation de l’indice des vides ou de son homologue, la densité 
relative. 
 
Figure 4.9 : Variation du coefficient de pression latérale en fonction de la contrainte 
verticale dilatée 
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La Figure 4.10 présente la variation de l’indice des vides sur toute la hauteur des CB. On 
remarque certaines zones de dilatation à la jonction entre les couches d’expansion (zones 
triangulaires). Durant l'expansion d'une couche, les couches supérieures sont fixes ce qui cause 
un cisaillement à la jonction, comme pour un essai de cisaillement direct. Ces zones 
représentent un sable dilaté, donc moins dense, qui est causé par l'expansion successive et 
l'impact se répercute jusqu'à la paroi. La dilatance du sol est très intéressante par rapport à la 
procédure numérique puisque lorsque le sol se dilate à la jonction, il applique une force vers 
le haut qui écrouie le sol dans les couches supérieures et qui affecte le comportement lors de 
l'expansion des couches ultérieurement. 
    
Figure 4.10 : Variation de l’indice des vides pour les trois essais de CB numérique lors de la 
phase ultime de calcul 
CB #1 CB #2 CB #3 
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Figure 4.11 : Comparaison de la variation de la densité relative obtenue numériquement 
(gauche) et expérimentalement avec les essais DPT post-construction (droite) 
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La Figure 4.10 démontre que la densité relative est très similaire entre les trois mesures et que 
seules les zones de cisaillement présentent un indice de densité relative plus élevé. La mesure 
de l’indice des vides est effectuée au même endroit que les essais DPT ce qui est présenté 
graphiquement par les coupes A-A* (r1) B-B* (r2) et C-C* (r3). 
La Figure 4.11 présente la mesure numérique et la compare à la mesure expérimentale. Pour 
les trois CB numériques, la mesure de la densité relative est presque identique aux trois 
endroits mesurés tout comme les essais DPT. La zone supérieure des essais DPT (<40 cm) est 
difficile à caractériser en terme de densité relative, puisque les courbes de références sont très 
rapprochées à cette élévation. 
La comparaison des deux figures, numérique et selon les essais DPT, est très révélatrice. Il est 
clair que la procédure numérique représente bien la variation de la densité relative durant 
l'incorporation de la pierre, puisque les courbes atteignent en moyenne une densité relative 
très similaire. La densité relative numérique est uniforme dans la zone soumise à une 
compression causée par l'expansion et réduite, ou dilatée, dans la zone cisaillée. L'essai DPT 
ne permet pas de déceler cet aspect par la nature de l'essai de pénétration avec impact. 
La grande similitude entre les essais DPT exprimés en fonction de la densité relative et la 
modélisation numérique confirme la dépendance des essais DPT à l'état de densité du sol par 
rapport à la contrainte moyenne. 
Ceci répond donc à la question Q.3 quant à l’influence de la contrainte moyenne sur les essais 
DPT. Toutefois, il est clair que la variation de la densité relative selon les trois rayons ne permet 
pas de déceler une variation dans l'espace causé par l'insertion de la tige conique pour un taux 
de remplacement aussi faible.  
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Figure 4.12 : Variation de l’indice de densité selon les phases de construction numérique  
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La Figure 4.12 présente l’augmentation de la densité relative et de l’indice des vides du sable 
en fonction des phases de construction numérique. On remarque que chaque phase 
d’expansion augmente la densité du sol de façon permanente jusqu’à une valeur moyenne de 
54.4%, 53.7% et 49.8% pour les CB #1, 2 et 3 respectivement. La densité relative mesurée 
expérimentalement selon le diamètre moyen (∅𝐶𝐵̅̅ ̅̅ ̅) des CB pour les CB #1, 2 et 3 sont de 54.6%, 
54.2% et de 46.4% respectivement. 
Les valeurs numériques obtenues et mesurées expérimentalement sont presque identiques 
excepté pour la CB #3 où il existe une certaine différence. Ces mesures sont aussi confirmées 
par les essais DPT. La mesure du diamètre de la CB est donc d’une grande importance lors des 
essais en laboratoire pour la définition des phases d’expansion et pour bien représenter la 
procédure de mise en place. 
L’obtention des mêmes valeurs de densité relative pour la modélisation numérique permet de 
confirmer l’utilisation d’un modèle numérique complexe puisqu’il est possible de représenter 
adéquatement le comportement du sol en cisaillement et en écrouissage. 
4.4 Discussion 
4.4.1 Calibration du modèle numérique. 
Cette section porte sur l’optimisation du modèle numérique et l’explication des choix des 
paramètres et des conditions limites. La modélisation optimale est présentée dans la section 
4.3 et les vérifications suivantes s’attardent sur la comparaison des résultats optimaux par 
rapport aux hypothèses de calcul choisies.  
VÉRIFICATION DE LA DISTRIBUTION DES CONTRAINTES COMME SURCHARGE 
Cette section tient à répondre à la question #1 définie lors de la phase expérimentale suite à 
la mesure de la contrainte verticale de façon indirecte. La distribution des contraintes sous une 
semelle complètement flexible (remblai) versus une semelle complètement rigide (fondation 
de béton) est présentée sur la Figure 4.13. La complexité du système d’application de la charge 
de l’appareil ne permet pas d’affirmer avec certitude la forme de la distribution sous la plaque 
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de chargement. À cet effet, une modélisation numérique est effectuée avec une contrainte 
verticale uniforme et comparée à la modélisation optimale. Les résultats sont présentés au 
Tableau 4.6.  
Pour une contrainte verticale uniforme, l’erreur est plus grande pour les CB #1 et 2 et une plus 
faible pour la CB #3 ce qui paraît contradictoire. Deux options sont possibles quant à cet effet, 
soit la forme de la distribution sur le sol encaissant de la cellule de sol est entre le 
comportement d’une fondation complètement rigide et celui d’une fondation flexible, c’est-à-
dire entre une forme parabolique et une distribution uniforme, soit qu’une erreur s’est glissée 
lors de la mesure sur le diamètre de la CB #3. 
D’un point de vue numérique, il est aussi possible d’imposer un déplacement vertical 
équivalent à celui mesuré en laboratoire et à la surcharge. Toutefois, cette procédure empêche 
tout mouvement du sol vers le haut durant l’expansion et augmente artificiellement la 
contrainte latérale, puisque le sol ne peut se déformer. Un coefficient des pressions latérales 
de 3.73 est mesuré pour le cas de la CB #1, équivalent à une erreur de 80%.  
Tableau 4.6 : Comparaison des formes de distribution des contraintes 
 
L’utilisation d’une forme parabolique comme surcharge est donc préférable à la forme 
uniforme, puisqu’elle permet la déformation du sol près de la paroi et ainsi réduit la contrainte 
latérale générée durant l’expansion.  
Résultats 
expérimentaux 
CB  σx σy k erreur (%) 
#1 147 107 1,38 --- 
#2 121 88,6 1,39 --- 
#3 104 65,2 1,60 --- 
Distribution 
parabolique 
#1 147 107 1,37 0,16 
#2 121 87,3 1,39 0,40 
#3 75,9 65,2 1,16 31,1 
Distribution 
uniforme 
#1 193 107 1,81 27,1 
#2 159 87,2 1,82 31,1 
#3 88,2 65,1 1,35 16,7 
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VÉRIFICATION DES PARAMÈTRES ÉLASTIQUES DU SOL 
Cette section présente l’explication sur l’utilisation des paramètres élastiques pour la 
modélisation numérique. Une étude de sensibilité est réalisée dans le but de cibler l’influence 
des paramètres élastiques (E50
ref −  Eoed
ref − Eur
ref) sur la mesure du coefficient de pression 
latérale K. L’étude analyse cinq nœuds de déplacement, un pour chaque milieu des couches 
d’expansion et cinq points de contrainte à l’emplacement du capteur. Le minimum et le 
maximum de chaque paramètre sont présentés au Tableau 4.9 ainsi que les résultats de 
l’analyse de sensibilité. 
Tableau 4.7 : Étude de sensibilité des paramètres élastique du sol 
  E50
ref Eoed
ref  Eur
ref 
Min 5000 5000 30 000 
Max 25 000 25 000 70 000 
Optimale 16 500 14 700 33 000 
Sensibilité 
Totale 
0 0,13 0,87 
 
 
Le module E50
ref n’affecte aucunement les résultats, tandis que le module de recompression 
(Eur
ref) affecte les résultats le plus avec 87% et 13% pour le module oedométrique (Eoed
ref ). Ceci 
s’explique par le fait d’utiliser une expansion de cavité en 5 couches puisque le sol est 
comprimé puis relâché à maintes reprises. Plus le module est élevé plus la réponse du sol est 
rigide ce qui transmet de plus grandes contraintes latérales.  
 
 
 
Figure 4.13 : Distribution uniforme des contraintes pour une fondation flexible (gauche) et 
parabolique pour une fondation rigide (droite) sur du sable [Das, 2010] 
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La calibration des paramètres élastiques est effectuée depuis la sélection des paramètres 
mesurée en compression unidimensionnelle (oedométrique), puisque c’est le type de 
chargement le plus près de ce qui est mesuré lors de l’incorporation du ballast réalité durant 
l’expansion. Le sol est comprimé latéralement tout en maintenant une contrainte verticale 
constante. L’expansion en alternance de chaque couche simule une compression puis un 
relâchement du sol ce qui est caractérisé par les paramètres E50
ref et Eur
ref.  
Les valeurs minimales des essais oedométriques sont sélectionnées comme valeurs optimales 
étant donné que les conditions de cisaillement rencontré durant l’expansion volumique des 
couches ne sont pas exactement les mêmes que celles rencontrées lors des essais de 
caractérisation. Le chargement rencontré lors des essais de CB diffère du type de chargement 
unidimensionnel rencontré dans l'oedomètre en laboratoire, notamment en termes de 
géométrie de l'appareil et de drainage du sable, qui sont très différents. 
EFFET DE BORD 
La proximité de la paroi de PVC avec le centre de la CB peut avoir plusieurs effets sur la mesure 
et cette section tient à répondre la question #2 élaborée lors de la phase expérimentale. L’effet 
de bord est caractérisé en termes de friction du sable avec le PVC et en termes de proximité 
de la paroi par rapport au centre de la colonne. Ce dernier effet affecte la contrainte latérale 
et la densité relative durant l’expansion.  
Pour caractériser l’effet de bord, trois modélisations sont effectuées avec les paramètres 
optimaux :  
- Sans interface 
- Sans interface avec une contrainte uniforme  
- Sans interface avec une contrainte uniforme et la paroi éloignée jusqu’à 0.5 m du 
centre de la cellule 
La comparaison des résultats se base sur le calcul de l’erreur selon l’équation 4.5 et est 
présentée au Tableau 4.8. 
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Tableau 4.8 : Quantification de l’effet de bord sur la mesure du coefficient K 
Modélisation CB σx σy k Erreur (%) 
#1 
Référence 
#1 147 107 1,37 0,16 
#2 121 87,3 1,39 0,40 
#3 75,9 65,2 1,16 31,4 
#2 Sans 
interface 
#1 151 107 1,41 2,86 
#2 122 87,3 1,40 4,76 
#3 83,5 65,1 1,28 22,1 
#3 Sans 
interface et 
q0 uniforme 
#1 196 107 1,83 28,6 
#2 160 87,2 1,84 32,1 
#3 102 65,1 1,56 2,2 
#4 Paroi à 
0.5 m du 
centre 
#1 192 107 1,79 26,3 
#2 134 87,3 1,53 14,1 
#3 60,3 65,3 0,92 53,5 
 
 
  
Figure 4.14 : Analyse de l’effet de bord par modélisation numérique : [gauche] CB #1 avec les 
conditions de bord expérimentales et [droite] CB#1 avec une frontière semi-infinie 
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Figure 4.15 : Déplacement radial pour les trois CB 
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On peut remarquer que l’interface permet un calage du modèle numérique avec une erreur 
minimale, mais son absence n’affecte pas grandement les résultats pour la CB #1 et 2 et réduit 
l’erreur sur la mesure pour CB #3 ce qui est contradictoire. Étant donné la forme de la 
distribution de la surcharge parabolique, il est normal que l’effet de l’interface ne soit pas 
notoire puisque la contrainte verticale est nulle au niveau de la paroi. 
Depuis le Tableau 4.8, l’effet de proximité de la paroi avec le centre de la colonne se mesure 
par la comparaison de la modélisation #3 et 4. On remarque que le coefficient K est plus élevé 
lorsque le rayon de la cellule est petit que lorsqu'il est grand. La rigidité de la paroi empêche 
la dissipation des contraintes et augmente artificiellement la contrainte latérale de l’ordre de 
2% pour la CB #1, de 17% pour la CB #2 et de 60 % pour la CB #3. 
   
Figure 4.16  : Effet de bord : variation de l'indice des vides 
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L’effet de bord se fait remarquer du point de vue du déplacement latéral. Dans un milieu semi-
infini, seule la résistance du sol encaissant résiste à l’expansion. La Figure 4.15 présente le 
déplacement de chaque couche en son centre. On remarque que plus l’expansion latérale est 
importante (Couche #3 – CB #1), plus la paroi à de l’effet sur le déplacement du sol. De plus, la 
Figure 4.16 présente la variation de l'indice des vides pour la simulation #3 et #4 (voir Tableau 
4.8). Les zones de cisaillement (dilatance) sont plus prononcées lors de la simulation #3 que 
pour la simulation #4. La densité relative au niveau de la paroi est de 55,4 % et de 55,6 % 
respectivement ce qui est très faible. Il peut toutefois être plus grand pour un taux de 
remplacement plus élevé. 
Il est important de spécifier que la procédure d’expansion volumique n’atteint pas 
obligatoirement la valeur imposée uniformément (Brinkgreve, 2012). En moyenne, il est vrai 
que l’expansion volumique d’une couche est égale à la valeur imposée, mais on peut voir avec 
la Figure 4.15 que l’expansion est plus prononcée au centre qu’aux extrémités.  
4.4.2 Procédures numériques d’expansion de cavité  
Il existe différentes façons d’effectuer une expansion de cavité pour représenter 
l’incorporation de la pierre. Certains auteurs ([Guetif et al., 2007] ; [Castro et Karstunen, 2010]) 
suggère la procédure par déplacement latéral puisque la procédure numérique est nettement 
plus rapide et plus stable que la procédure d’expansion volumique qui est habituellement 
utilisée pour modéliser de l’injection ou une expansion thermique (Brinkgreve, 2012). 
Toutefois, l’expansion par déplacement latéral ne permet par une expansion en couches de 
différents diamètres, puisque le calcul diverge durant l’expansion ([Corneille, 2007]). Il est 
aussi possible d’effectuer l’expansion volumique en 1 seule couche ce qui réduit le temps de 
calcul tout en utilisant un diamètre moyen sur toute la hauteur. 
Les résultats démontrent bien que la procédure avec le moins d’erreurs entre les valeurs 
expérimentales et numériques est obtenue selon une expansion volumique anisotropique en 
cinq couches. Cela ne signifie pas que les autres procédures sont obsolètes, mais plutôt que 
pour bien représenter l’incorporation de la pierre obtenue lors des essais expérimentaux, il est 
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préférable de bien connaître la forme exacte de la CB puisque la contrainte latérale qui est 
générée en dépend. 
Tableau 4.9 : Comparaison des différentes procédures d’expansion de cavité 
Modélisation CB  σx σy k Erreur (%)  
Expérimentale 
#1 147 107 1,38 --- 
#2 122 88,6 1,37 --- 
#3 104 65,2 1,60 --- 
Optimale 
#1 147 107 1,37 0,16 
#2 121 87,3 1,39 0,40 
#3 75,9 65,2 1,16 31,1 
Déplacement 
latéral 
#1 174 107 1,62 16,5 
#2 143 87,2 1,64 20,8 
#3 68,9 65,2 1,06 40,7 
Expansion 
volumique en 
une couche 
#1 180 107 1,68 19,8 
#2 147 87,2 1,68 23,3 
#3 70,0 65,2 1,07 39,1 
 
 
Pour comparer les différentes méthodes numériques possibles, les trois essais de CB sont 
modélisés selon chaque procédure et les résultats sont présentés en termes de contraintes 
latérales et du coefficient k au Tableau 4.9. L’erreur est calculée en rapport aux mesures 
expérimentales (équation 4.5). 
La procédure d’expansion volumique en une seule couche et par déplacement latéral est très 
similaire, soit des erreurs entre 16-20% pour la CB #1, de 20-24% pour la CB #2 et de 40% pour 
la CB #3 ce qui signifie la contrainte latérale générée ne provient pas du type de procédure, 
mais plutôt de l’expansion imposée.  
La Figure 4.17 présente les iso contours de la contrainte latérale générée par les différentes 
méthodes d’expansion pour la CB #1 et lors de la dernière phase de calcul. L’expansion en cinq 
couches est la représentation la plus réaliste de l’incorporation de pierre dans le sol encaissant. 
L’expansion de la première couche modifie l’état du sol encaissant ce qui affecte 
nécessairement le comportement lors de l’expansion des couches subséquentes. Ainsi, cette 
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procédure plus complexe et longue représente plus adéquatement l’effet de la mise en place 
des CB sur le sol encaissant dans le cas présent.  
    
Figure 4.17 : iso contours de la contrainte latérale pour la procédure d’expansion volumique 
anisotropique en 5 couches (gauche), en une seule couche (centre) et par déplacement 
latéral (droite) 
 
Il est toutefois inconnu si c'est le cas en chantier étant donné les conditions de drainage 
différentes et les conditions limites que les essais en laboratoire (sol saturé). Cette procédure 
est toutefois très difficile à utiliser en pratique étant donné le manque de donnée quant à la 
forme de la colonne finale.  
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4.4.3 Sources d’erreurs 
L'erreur calculée entre les essais expérimentaux et numériques est déterminée par rapport à 
la contrainte latérale générée par l'incorporation du ballast ou par l'expansion volumique 
anisotrope. Les facteurs les plus influençant sur le modèle numérique sont les paramètres 
élastiques du sol encaissant, l’expansion volumique anisotropique imposée et la forme de la 
distribution de la surcharge en surface. Les CB #1 et 2 sont très similaires aux résultats 
expérimentaux en considérant une erreur de moins de 1% tandis que la CB #3, sous une 
surcharge de 60 kPa, démontre une erreur de plus de 30%.  
  
Figure 4.18 : Distribution de la contrainte latérale (gauche) et profil de la déformation du 
maillage multiplié par 5 (droite) pour la simulation de la CB #3 modifié 
 
Quoique les erreurs sur les CB #1 et #2 sont minimes, l'erreur sur la CB #3 est très grande. La 
cause la plus probable de cette erreur est la forme de la colonne. Effectivement, les essais DPT 
post-construction (Figure 3.23) indiquent une amélioration située entre 20-45 cm d'élévation 
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pour une densité relative finale respective située entre 50-54%, tandis que le diamètre mesuré 
durant l'excavation (Figure 3.21) indique une colonne plus grande à la base qu'au milieu. 
Si l'on concentre toute l'amélioration entre 20-45 cm d'élévation, il est possible que le 
coefficient de pression latérale atteigne une valeur telle que mesurée en laboratoire. À titre 
comparatif seulement, une simulation numérique est effectuée en concentrant l'amélioration 
dans le centre de la colonne tout en respectant le diamètre moyen mesuré pour la CB #3. 
L'expansion volumique latérale (εxx) est de 0 %, 25%, 33% 25% et de 2,5% pour les couches #1 
à 5 respectivement. 
La Figure 4.18 présente la distribution de la contrainte totale latérale (𝜎𝑥) et la Figure 4.19 
présente l'indice de densité relative comparé aux essais DPT post-construction. Cette 
simulation permet de réduire l'erreur sur la mesure, passant de 31,1 % jusqu'à 13,5 % 
équivalent à une augmentation de la contrainte latérale mesurée de 76,1 kPa à 90,8 kPa. Ceci 
démontre que la mesure du diamètre de la colonne durant l'excavation est une étape 
primordiale qui nécessite une grande minutie. 
 
 
Figure 4.19 : Comparaison de la densité relative selon les essais DPT post-construction et la 
simulation numérique pour la CB #3 modifié 
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Il a été démontré que la concentration de l'expansion volumique au centre de la CB #3 réduit 
l'erreur sur la mesure. Il a aussi été démontré qu'une distribution uniforme de 60 kPa lors de 
la simulation de la CB #3 réduit aussi l'erreur sur la mesure. La provenance de l'incertitude sur 
la mesure de la CB #3 est donc incertaine étant donné que la contrainte verticale appliquée 
sur le sol n'est pas une mesure directe. Il s'agit probablement d'une combinaison des deux qui 
ait causé l'erreur sur la mesure. 
Il est recommandé de mesurer directement la contrainte verticale appliquée sur le sable pour 
confirmer la forme de la distribution. Étant donné, la faible erreur sur la mesure des CB #1 et 
#2, il est toutefois plus plausible que l'erreur provienne de la forme de la CB #3 plutôt que la 
distribution de la contrainte verticale étant donné que les essais DPT semblent exprimer une 
zone d'amélioration au centre de la cellule plutôt qu'au fond de celle-ci. 
4.4.4 Effet de la contrainte verticale sur la contrainte latérale généré durant 
l'expansion volumique 
Cette section tient à répondre à la question #4 exposée lors de la phase expérimentale quant 
à l'effet de la contrainte verticale sur les mesures de la contrainte latérale générée après 
l'expansion volumique anisotropique. Le but est de déterminer si la contrainte latérale est 
influencée par l'expansion latérale (incorporation du ballast) ou par la contrainte verticale 
appliquée. 
Une série de simulation numérique est effectuée sur les trois CB sous des contraintes verticales 
respectives de 60, 80 et 100 kPa suivant la même géométrie. L'expansion volumique imposée 
est uniforme et de 25% pour les 5 couches (εxx = εzz = 25%) . 
Tableau 4.10 : Comparaison des simulationspour une expansion volumique anisotropique 
uniforme de 25% 
CB Contrainte 
latérale (σx) 
Contrainte 
verticale (σy) 
Coefficient de 
pression latérale (k) 
#1 150 107 1.40 
#2 120 87.3 1.38 
#3 88.9 65.2 1.36 
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Le Tableau 4.10 présente les résultats obtenus pour chaque simulation sous la forme de la 
contrainte verticale, la contrainte latérale et le coefficient de pression latérale pour les trois 
CB. Le coefficient de pression latérale est presque identique pour les CB #1, #2 et #3, soit de 
1.40, 1.38 et 1.36 respectivement. Cette différence indique une variation de 1200 kPa pour 
une variation de 1 au niveau du coefficient k (
1200𝑘𝑃𝑎
∆1𝑘
). Il faut rappeler que la contrainte 
verticale appliquée représente une profondeur dans le sol. Ainsi, pour la construction d'une 
CB ayant la même expansion volumique, le coefficient K augmente de 1 pour chaque couche 
de 60 m de sol. Pour une profondeur habituelle des CB autour de 15 m, la variation du 
coefficient K est de 0.25 entre la surface et 15 m.  
Ceci démontre que la contrainte verticale à bel et bien un effet sur le coefficient de pression 
latérale généré par l'expansion de la cavité.  
La linéarité du comportement est aussi une confirmation du bon fonctionnement du modèle 
numérique puisque dans des conditions similaires, le sol réagit proportionnellement aux 
conditions appliquées. 
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5.1 Synthèse 
Le projet de recherche a permis de développer les notions des mécanismes en jeux dans 
l’amélioration des sols par la construction de CB dans un sable lâche. Pour y parvenir, un 
montage expérimental fut développé et construit au laboratoire de géotechnique de la faculté 
de génie civil de l'Université de Sherbrooke. Il est possible de simuler l'incorporation de pierre 
nette dans un sol, de mesurer l'amélioration en termes de contrainte latérale et de densité 
relative tout en maintenant une contrainte verticale constante à l'aide d'une plaque rigide 
pour représenter un état de profondeur dans le sol. La contrainte verticale appliquée de forme 
parabolique est toutefois tributaire au modèle réduit considéré en laboratoire et diffère de la 
forme normale d'application par un remblai ou une fondation souple. Cette méthode 
d'exécution recréée en laboratoire s'apparente grandement à la vibrosubstitution exécutée en 
chantier. 
La contrainte latérale est mesurée à l'aide de capteur unique en son genre. Ces longs capteurs 
(264 X 33 mm) ultraminces et utilisant de l'encre piézoélectrique comme élément sensible 
permettent de réduire au maximum l'interaction entre le capteur et le sol et de maximiser la 
prise de mesure réduisant ainsi l'erreur sur la mesure.  
Un nouveau type d'essai de caractérisation in situ fut développé dans le but de déterminer 
l'état de densité du sol avant et après l'amélioration par CB. Cet essai appelé DPT utilise une 
tige conique et une masse chutant librement l'enfonce dans le sol. La comparaison des courbes 
de références avec les courbes post-constructions indique l'état de densité du sol amélioré.  
Un total de 3 CB fut réalisé sous une contrainte verticale de 100 (#1), 80 (#2) et 60 (#3) kPa 
équivalent à une profondeur de 5, 4 et 3 m approximativement et un taux de remplacement 
autour de 4 %. L'incorporation de la pierre a engendré une augmentation de la pression 
latérale, caractérisée par le coefficient de pression latéral K, jusqu'à des valeurs de 1.37, 1.39 
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et 1.60 respectivement. Les essais DPT ont permis d'évaluer l'amélioration du sol en terme de 
densité relative. Pour les trois CB, la densité relative mesurée en trois points indique une 
augmentation de l'état de densité à partir de son état initial de 44 % allant jusqu'à 55% pour 
les CB #1 et #2 et autour de 50% pour la CB #3. 
Les essais sur le montage expérimental ont soulevé quelques questions quant au 
fonctionnement de l'appareil et à l'influence de certains facteurs sur la mesure des paramètres 
d'amélioration. Quatre questions sont ressorties de la phase expérimentale: 
1. Quelle est la forme de la distribution de la contrainte verticale sur le sol? 
2. Quels sont les effets de bord sur la mesure de l'amélioration? 
3. Est-ce que les essais DPT sont influencés par la contrainte moyenne dans le sol? 
4. Est-ce que l’augmentation du coefficient de pression latérale est influencée par la 
contrainte verticale ou plutôt par le taux d’incorporation? 
Pour répondre à ces questions, une simulation numérique des essais expérimentaux est 
réalisée à l'aide du logiciel PLAXIS 2D en axisymétrie de révolution. La simulation numérique 
représente la géométrie fidèlement des CB et l'état initial rencontré expérimentalement. Une 
loi de comportement complexe permettant de représenter un écrouissage isotrope et un 
comportement élastique non linéaire est employée (Hardening Soil Model).  
La loi de comportement est définie et calibrée à l'aide d'essais oedométriques effectués en 
laboratoire. L'incorporation de la pierre est modélisée à l'aide d'une expansion volumique 
anisotropique en cinq couches d'égale hauteur et de diamètre variable suivant la forme exacte 
de la colonne telles que mesurées expérimentalement. Un maillage actualisé est adapté dans 
le but de mesurer la variation de l'indice des vides au cours de l'incorporation.  
Les résultats obtenus sur les CB numériques sont très concluants. L'erreur calculée, soit la 
différence entre la contrainte latérale numérique et expérimentale, est très faible. Pour les CB 
#1 et 2, l'erreur est de moins de 1 % et près de 31.1 % pour la CB #3. Cette erreur est causée 
par une mesure erronée du diamètre de la colonne lors de la phase expérimentale. La densité 
relative mesurée numériquement est aussi confirmée de deux façons, soit par la connaissance 
  111 
 
du diamètre moyen de la CB et depuis les essais DPT permettant de confirmer le calage du 
modèle numérique. 
Il fut ensuite possible de répondre aux questions définies lors de la phase expérimentale. Des 
mesures de la contrainte verticale au fond de la cellule ont permis de définir une forme 
parabolique de la distribution de la contrainte qui fut appliquée en surface. Cette forme s'est 
avérée la plus exacte quant au calage du modèle avec les résultats expérimentaux. Ceci indique 
une contrainte verticale nulle près des parois de la cellule et maximales au centre. Ceci permet 
au sol de se dilater durant l'expansion volumique et ainsi réduire la contrainte latérale générée 
au niveau du capteur. 
La proximité des bordures rigides de la paroi de PVC a un impact sur les mesures 
expérimentales et prédictions numériques. Une série de simulation fut développée dans le but 
de mesurer cet impact par un déplacement de la paroi. La comparaison des simulations 
confirme une augmentation de la contrainte latérale mesurée de 2%, 17% et 60% pour les CB 
#1, #2 et #3. La densité relative n'est toutefois pas grandement affectée pour de si petits taux 
de remplacement, mais pourrait être affectée pour de plus hauts taux. 
Il a été démontré par comparaison des simulations que les essais DPT sont influencés par la 
densité relative du sol et non par la contrainte moyenne rencontrée. Finalement, la contrainte 
latérale est en majeure partie influencée par l'expansion volumique imposée plutôt que la 
contrainte verticale appliquée en surface.  
5.2 Recommandations 
Étant donné l'influence de la forme de la colonne sur la contrainte latérale générée, il est 
recommandé de développer une meilleure méthode de mesure du diamètre moyen de la 
colonne, soit en gelant la cellule et en coupant le sol gelé ou toute autre méthode. Le suivi de 
la quantité de pierre par couche doit être noté pour s'assurer une détermination exacte de la 
forme de la CB. 
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Pour une représentation plus fidèle de la mise en place des CB selon la méthode de 
vibrosubstitution, il est recommandé d'effectuer des essais avec un sable saturé et un vibreur 
à béton pour faciliter l'incorporation de la pierre. Afin de s'assurer de la forme de la distribution 
de la contrainte verticale sur le sol, il est recommandé d'effectuer une mesure directement 
sous la plaque de transfert de charge. Pour normaliser les essais DPT, il est suggéré 
d'augmenter le diamètre de la tige conique sur une longueur de 5 cm permettant ainsi 
d'uniformiser la friction de la tige à chaque profondeur de mesure. Il est aussi recommandé de 
réduire le diamètre de la pierre (ballast) pour permettre une insertion plus facile dans le sable 
et ainsi augmenter le taux de remplacement.  
Dans le but de réduire l'effet de bord sur les mesures d'améliorations (contrainte latérale et 
densité relative) il est recommandé d'introduire une membrane élastique à l'intérieur de la 
cellule de PVC pour ainsi permettre une déformation du sol en bordure.  
Les avenues de recherches futures du projet sont les suivants : 
- Site expérimental de grandeur réelle avec un maillage triangulaire et un espacement 
entre 3-4D 
- Expérimentation en laboratoire avec le modèle réduit sur le même sol et le même taux 
de remplacement 
- Simulation numérique 3D comprenant l'action vibratoire du vibreur et la forme exacte 
de la CB 
Le comportement dynamique du complexe sol-colonne est un axe de recherche à développer 
pour la compréhension du comportement sous une charge sismique et du potentiel de 
liquéfaction des sols améliorés par vibrosubstitution. 
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 A.1 
ANNEXE A DIMENSIONNEMENT DES CB PAR LA 
MÉTHODE DE PRIEBE 
Les bases de la méthode de dimensionnement des colonnes ballastées ont été développées au 
milieu des années 70 par Heinz J. Priebe et mettent en pratique la théorie de l’expansion d’une 
cavité cylindrique [Corneille, 2007]. Les hypothèses de cette théorie sont les suivantes : 
- Utilisation du principe de cellule unité [Balaam et Booker, 1981] ; 
- La colonne est incompressible ; 
- La densité du sol encaissant et de la colonne est négligée. 
Les tassements sont reliés au module oedométrique (sol et colonne) et ceux de la colonne 
engendrent des déformations latérales (gonflement) à volume constant. La colonne est 
considérée en état de cisaillement dès le début de l’application de la charge. La résistance du 
sol encaissant dès le début l’application de la charge est à l’état limite, ce qui implique un 
coefficient de pression des terres K = 1.  
À partir de ces hypothèses, l’auteur définit l’amélioration globale du sol par un facteur de 
réduction des tassements (β) sous la forme n0, caractérisant l’effet du traitement par 
vibrosubstitution : 
 β = n0 = 1 + Ar [
0,5 + f(vs, Ar)
Kacf(vs, Ar)
− 1] A.1 
Où : 
Taux 
d’incorporation 
Ar =
Ac
A
 A.2 
Coefficient de 
poussée du 
ballast  
Kac = tan
2 (
π
4
−
φc
2
) A.3 
 f(vs, Ar) =
(1 − vs)(1 − Ar)
(1 − 2vs) + Ar
 A.4 
A : Aire totale d’une cellule unité selon en fonction de la zone d’influence ;  
Ac : Aire moyenne d’une colonne ballastée ; 
vs : Coefficient de poisson ; 
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En utilisant un coefficient de poisson (vs) de 1/3 qui est adéquat dans la plupart des cas pour 
un état final de tassement, l’auteur propose l’équation A.5 simplifiée suivante : 
 β = n0 = 1 + Ar [
5 − Ar
4Kac(1 − Ar)
− 1] A.5 
La relation entre le facteur d’amélioration globale (β = n0) et le ratio des aires (1/Ar) est 
représenté dans l’abaque suivant pour différents angles de friction interne de la colonne (φc): 
 
Figure A.1 : Graphique de conception pour la vibrosubstitution selon [Priebe et Grundbau, 
1995] 
 
A.1 Prise en compte de la compressibilité de la colonne 
L’auteur introduit ensuite une modification du facteur n0 pour prendre en compte la 
compressibilité de la colonne sous chargement. Ceci se traduit par un accroissement (∆Ar) de 
la section de la colonne qui est en fonction du module oedométrique relative de la colonne et 
du sol encaissant (
Eoed,c
Eoed,s
) suivant l’équation suivante : 
 ∆Ar =
1
1
Ar
+ ∆ (
1
Ar
)
 A.6 
 
  A.3 
 
Un abaque est disponible mettant en relation le rapport des modules oedométriques et la 
valeur de ∆ (
A
Ac
) = ∆ (
1
Ar
) : 
 
Figure A.2 : Compressibilité de la colonne 
Le nouveau facteur d’amélioration globale du sol composite (n1) en considérant un taux de 
remplacement majoré Ar̅̅ ̅ (Ar̅̅ ̅ = Ar + ∆Ar) est défini par l’équation suivante : 
 n1 = 1 + Ar̅̅ ̅ [
0,5 + f(vs, Ar̅̅ ̅)
Kacf(vs, Ar̅̅ ̅)
− 1] A.7 
La valeur peut aussi être déterminée directement avec l’abaque présenté à la figure Figure A.2 
du facteur d’amélioration n en fonction du ratio des aires (
1
Ar̅̅̅̅
=
1
Ar+∆Ar
) majoré. 
A.2 Prise en compte du poids du sol et de la colonne 
L’auteur introduit par la suite un facteur prenant en compte le poids du sol encaissant et de la 
colonne (n2) sous la forme d’un facteur de profondeur (fd) qui se multiplie au facteur 
d’amélioration globale (n1) déterminé précédemment (n2 = fd × n1) : 
 fd =
1
1 − y
σv
σ0
 A.8 
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Où : 
σv : Contrainte verticale à une certaine profondeur ; 
σ0 : Surcharge apportée par l’ouvrage ; 
y : facteur d’influence donné par l’abaque de la Figure A.3 en fonction du ratio des aires majoré 
(
1
Ar̅̅̅̅
=
1
Ar+∆Ar
) . 
 
Figure A.3 : Détermination du facteur de profondeur (fd) 
 
Quoique la théorie de Priebe est la méthode de dimensionnement des colonnes ballastées la 
plus connue et utilisé en pratique [Egan et al., 2009], elle est toutefois contestée par 
[Bouassida et al., 2009] pour l’inconsistance des hypothèses utilisées. 
 
   
B.1 
ANNEXE B CONSOLIDATION DES COLONNES 
BALLASTÉES 
LISTE DES SYMBOLES 
Ae et Ac Aire de la zone d’influence et de la colonne respectivement 
dc, de, dav et ds   Diamètre de la colonne, de la zone d’influence d’une colonne, de l’aiguille 
vibrante et de la zone remanié par rapport au centre respectivement 
γw  Poids volumique de l’eau 
Hdr    Distance de drainage maximale, pour un écoulement radial vers une colonne, 
Hdr = re 
kc,  kh, kv et ks  Conductivité hydraulique de la colonne de ballast, du sol encaissant 
horizontalement et verticalement et de la zone remaniée causé par la mise 
en place, respectivement 
η  Rapport entre le diamètre de la zone d’influence et le diamètre de la colonne 
(de dc⁄ ) 
ns    Rapport du module de compressibilité du sol encaissant et de la colonne de 
ballast (
mvs
mvc⁄ ) 
r, z et t Rayon, élévation et temps respectivement 
s∗  Rapport entre le diamètre de la zone remaniée et le diamètre de la colonne 
(ds dc⁄ ) 
𝑈,̅ 𝑈𝑣̅̅ ̅, 𝑈𝑟̅̅ ̅    Degré de consolidation moyen, vertical et radial respectivement 
u et u0 Pression interstitielle (kPa) 
B.1 Introduction 
La consolidation du sol encaissant sous l’effet d’une charge verticale en surface crée 
nécessairement un tassement différentiel puisque le sol à proximité de la colonne ballastée se 
consolide plus rapidement que le sol éloigné. Le tassement différentiel engendre 
nécessairement une redistribution de la charge sur le sol.  
La consolidation est étudiée selon deux concepts, soit un modèle de déformation libre en 
surface et un modèle de déformation uniforme. Dans le cas du modèle à déformation libre 
(free strain), la distribution de la charge entre sol et colonne est identique tout au long du 
calcul et la déformation est différentielle en surface. Dans le cas du modèle à déformation 
uniforme (equal strain), la redistribution de la charge axiale permet un tassement 
complètement uniforme indépendamment de la distance avec le drain.  
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B.2 Théorie analytique de la consolidation des drains verticaux 
selon [Barron, 1948; Hansbo, 1981] 
[Barron, 1948] est le premier à avoir développé des solutions analytiques de l’écoulement 
radial pour des drains. L’auteur présente plusieurs solutions analytiques comprenant les deux 
modèles de déformation pour une situation idéalisée, c’est-à-dire, sans considérer la 
résistance du drain et la zone remaniée, et une situation prenant en compte la zone remaniée. 
L’auteur a aussi développé une solution analytique en déformation uniforme en considérant 
une zone remaniée et une résistance du drain. La plupart des solutions utilisent le concept de 
déformation uniforme par simplicité de calcul [Han et Ye, 2001; Han et Ye, 2002; Hansbo, 1981; 
Hird et al., 1992; Leo, 2004].  
La colonne étant de nature cylindrique, l’écoulement de l’eau dans le sol encaissant s’effectue 
de façon radiale vers les colonnes et verticale vers la surface où l’on retrouve habituellement 
un coussin granulaire ayant la fonction d’agir comme une couche drainante et d’infrastructure 
pour la fondation. Il est convenable d’utiliser les coordonnées polaires (r, z, θ) étant donné la 
nature cylindrique de la colonne dans le sol tel un drain vertical [Castro et Sagaseta, 2009]. 
L’équation générale de l’écoulement en coordonnée polaire pour un sol encaissant suivant un 
comportement élastique est donnée par l’équation suivante : 
 
kh
γw
[
1
r
∂u(r, z, t)
∂r
+
∂2u(r, z, t)
∂r2
] +
kv
γw
∂2u(r, z, t)
∂z2
=
∂εz(r, z, t)
∂t
 B.1 
Pour étudier le phénomène suivant la théorie unidimensionnelle de Terzaghi le calcul doit être 
étudié séparément (radial, vertical). Il est possible par la suite de recombiner les deux 
écoulements selon l’équation de [Carillo, 1942] : 
 (1 − U̅) = (1 − Uv̅̅̅̅ )(1 − Ur̅̅ ̅) 
B.2 
Le degré de consolidation moyen, vertical et radial est respectivement représenté par U̅, Uv̅̅̅̅  et 
Ur̅̅ ̅. Au niveau de l’évaluation de la dissipation des surpressions interstitielles pour les colonnes 
ballastées, il est important de prendre en considération la résistance du drain ainsi que la zone 
remaniée.  
Plusieurs hypothèses sont considérées dans le calcul : l’écoulement suit la loi de Darcy, le sol 
est saturé, l’eau est incompressible, les déformations sont faibles, le comportement du sol est 
élastique, les déformations du sol sont sous confinement latéral (concept de la cellule unité) 
et aucune déformation latérale n’est possible. L’équation de base de l’écoulement radial est 
donnée par l’équation  B.3 :  
 
∂u̅
∂t
= ch (
1
r
∂u
∂r
+
∂2u
∂r2
) B.3 
  B.3 
 
Les trois solutions analytiques selon [Barron, 1948] pour des déformations uniformes en 
surface (equal strain) représentant la dissipation des surpressions interstitielles sont 
présentées ici : 
Idéalisé ur =
4u̅
de2Fη
[re
2ln (
r
rc
) −
r2 − rc
2
2
] B.4 
Avec zone 
remaniée ur = u̅r
[ln (
r
rs
) −
r2 − rs
2
2re2
+
kh
ks
(
η2 − s2
η2
) ln(s∗)]
Fs
 
B.5 
Avec zone 
remaniée 
et 
résistance 
du drain 
ur = uz {
Fr
Fs
[ln
r
rs
−
r2 − rs
2
2re2
+
kh
ks
(
η2 − s∗2
η2
) ln(s∗)] + 1 − Fr} B.6 
Les paramètres de calculs utilisés par [Barron, 1948] sont résumés dans le Tableau B.1: 
Tableau B.1 : Paramètres de calcul - Solution de [Barron, 1948] 
Idéalisé 
u̅ = u0e
λ B.7 
λ =
−8Th
Fη
 B.8 
Fη =
η2
η2 − 1
ln(η) −
3η2 − 1
4η2
 B.9 
Avec zone 
remaniée 
u̅ = u0e
ξ  B.10 
ξ =
−8Th
Fs
 B.11 
Fs =
η2
η2 − s∗2
ln (
η
s∗
) −
3
4
+
s2
4η2
+
kr
ks
(
η2 − s∗2
η2
) ln(s∗)  B.12 
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Tableau B.1 (suite) : Paramètres de calcul - Solution de [Barron, 1948] 
Avec zone 
remaniée et 
résistance du 
drain 
uz = u0e
ξFr  B.13 
Fr =
eβ(z−2H) + e−βz
1 + e−2βH
 B.14 
β = [
2kh(η
2 − s∗2)
kcre2Fs
] B.15 
Coefficient 
de 
consolidation 
ch =
kh(1 + e0)
avγw
 B.16 
Facteur 
temps 
Th = ch
t
Hdr
2  B.17 
B.3 Théorie analytique de la consolidation des drains verticaux 
selon [Hansbo, 1981] 
La solution de [Barron, 1948] est ensuite reprise et simplifié par [Hansbo, 1981]. Plutôt que de 
représenter la pression interstitielle restante, l’auteur utilise le degré de consolidation radial 
moyen entre l’axe de symétrie et la fin de la zone d’influence (𝑟𝑒) à une profondeur donnée.  
 Ur̅̅ ̅ = 1 − exp (
−8cht
de2Fm
) B.18 
Les trois facteurs d’ajustement sont intégrés sous un seul dans la solution de [Hansbo, 1981], 
c’est-à-dire le facteur d’espacement Fn, le facteur de zone remanié Fs et le facteur de résistance 
du puits Fr sont remplacer par Fm donner à l'équation B.19. 
Fm = Fn + Fs + Fr = ln (
de
ds
) +
kr
ks
ln (
ds
dc
) − 0,75 + πz(2Hdr − z)
kr
qc
 B.19 
La valeur 𝑞𝑐 est la capacité de décharge de la colonne en m³/s donné par la conductivité 
hydraulique de la colonne (kc) multipliée par l’aire de la section du drain (Ac). 
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B.4 Théorie analytique de la consolidation des colonnes ballastées 
selon [Han et Ye, 2002]  
La théorie de consolidation développée par [Han et Ye, 2001]se base sur les hypothèses 
développer par [Barron, 1948] mais prend en considération deux aspects très importants pour 
mieux représenter le phénomène de consolidation pour les colonnes ballastées.  
Premièrement, l’auteur utilise un ratio des diamètres (
𝑑𝑒
𝑑𝑐
), soit généralement entre 1,5 à 5 
comparé à 5 à 100 dans la solution de [Barron, 1948]. Ensuite, la solution de [Barron, 1948] ne 
prend pas en compte la différence du module d’élasticité non drainé entre les deux matériaux 
(colonne et sol compressible). Le rapport entre les deux modules varie entre 10 et 20 
[Barksdale et Bachus, 1983a].  
Ainsi, [Han et Ye, 2001] ont utilisé la solution idéalisée de [Barron, 1948] en introduisant un 
coefficient de consolidation radial et vertical modifié (𝑐𝑣 
′ 𝑒𝑡 𝑐𝑟
′ ) prenant en compte le rapport 
de rigidité. Puis en 2002, la solution analytique est adaptée pour prendre en considération la 
résistance du puits et la zone remaniée sous la forme de facteur d’ajustement modifié(𝐹𝑚
, ). 
Tableau B.2 : Paramètres de calcul - Solution de [Han et Ye, 2002] 
Facteurs 
d’ajustement 
modifié 
Fm
′ =
η2
η2 − 1
(ln
n
s
+
kh
ks
ln(s∗) − 0,75)
+
s∗2
η2 − 1
(1 −
kh
ks
) (1 −
s∗2
4η2
)
+
kh
ks
1
η2 − 1
(1 −
1
4η2
) +
32
π2
(
kh
kc
) (
Hdr
dc
)
2
  
B.21 
Coefficient 
de 
consolidation 
modifié 
ch
′ = ch (1 + ns
1
η2 − 1
) B.22 
Facteur 
temps 
modifié 
Th
′ = ch
′ t
Hdr
2  B.23 
 
[Han et Ye, 2002] présente la variation de la pression interstitielle sous la forme du degré de 
consolidation radial moyen (Ur̅̅ ̅). Les paramètres de calculs pour la consolidation radiale d’une 
colonne de ballast, adapté par [Han et Ye, 2002]sont fournis dans le Tableau B.2. Cette théorie 
analytique est la plus complète utilisant la théorie unidimensionnelle de Terzaghi pour la 
consolidation radiale d’une colonne ballastée.
 Ur̅̅ ̅ = 1 − exp (
−8Thm
Fm′
) B.20 
   
C.1 
ANNEXE C PLAN D’INVESTIGATIONS DE 
L’AMÉLIORATION D’UN SOL PAR CB 
C.1 Présentation d’un chantier d’amélioration 
Le chantier de vibrosubstitution est situé au Québec. Une entreprise d’amélioration des sols 
(voir Figure C.1) a planifié une amélioration du sol suivant un maillage triangulaire de 2.7m 
d’espacement (s) entre des colonnes de 0.8m de diamètre (Øc) selon la méthode de 
vibrosubstitution avec lançage à l’air et un aeatimapport de pierre par le bas (« Dry Bottom 
Feed »). Un total de 743 colonnes ballastées est planifié pour améliorer une superficie de 
≈4430 m² jusqu’à une profondeur de 12,5 m à partir de 3,7 m de la surface.  
 
Figure C.1 : Plan type d’amélioration des sols par CB  
 La réalisation des colonnes se fait à l’aide de deux grues, une Manitowok-3900-100 pouvant 
soulever 100 tonnes et une PH C50-65 pouvant soulever 65 tonnes, chacune soutenant un 
vibreur V-23, l’un avec un SAS simple et l’autre avec un SAS double, qui permet la mise sous 
pression de la pierre avant l’envoi au fond du trou tel que présenté sur la Figure C.2.  
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Figure C.2 : Apport de pierre à SAS unique [gauche] et double SAS [droite] 
 
Le suivi de la construction des colonnes se fait à l’aide du logiciel LUTZ qui permet d’enregistrer 
la profondeur du vibreur atteinte, l’intensité consommée par le vibreur en temps réel et la 
quantité de pierre ajoutée selon le nombre de godets. Un exemple de l’enregistrement est 
présenté sur la Figure C.3. Le diamètre de la colonne se calcul selon le nombre de godets et la 
profondeur atteinte selon le calcul présenté à l’équation C.1 où 𝑉𝑝 indique le volume de la 
pierre, soit le nombre de godets ajouté et z, la profondeur atteinte. 
 ∅𝑐 =  √
𝑉𝑝 × 4
𝜋 × 𝑧
 C.1 
  C.3 
 
 
Figure C.3: Enregistrement des colonnes par le logiciel LUTZ (www.jeanlutzsa.fr) 
 
Le logiciel LUTZ permet un suivi de chaque colonne construite sur le chantier et permet 
d’identifier les zones moins densifiées lors de la présence d’une intensité plus faible. La limite 
de l’intensité est de 200 A. 
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La construction des colonnes sur un site est habituellement de l’extérieur vers l’intérieur pour 
s’assurer de confinement adéquatement la zone à améliorer et pour s’assurer d’une 
amélioration optimale. Le vibreur est inséré jusqu’à la profondeur désirée, puis le sol est 
densifié par des passes successives, va-et-vient, de 0.5m en ajoutant la pierre en même temps. 
C.2 Matériaux 
La pierre utilisée comme remplacement est une pierre concassée de calibre 10-20 mm dont la 
courbe granulométrique est présentée à la Figure C.4.  
 
Figure C.4: Analyse granulométrique de la pierre de remplacement  
 
La nature exacte du sol sur toute la profondeur du site est discutée en détail dans le rapport 
géotechnique émis par la ville. La couche de sol qui nécessite une amélioration par 
vibrosubstitution se situe aux alentours des zones reconnues liquéfiables soit jusqu’à une 
profondeur de 12.5 m. 
Considérant une zone d’excavation entre 0 et 3.7 m étant donné la nature du sol qui est très 
fin en surface, la zone intéressante pour les essais in situ se situe entre 5 et 12 m. À ces 
profondeurs, on retrouve un sable avec silt de compacité moyenne (N ±15) contenant une 
quantité de particules fines de l’ordre 10-12 % avec un diamètre moyen des particules (D50) de 
0.18 mm. 
C.3 Programme d’analyse  
C.3.1 Essais in situ 
Deux types d’essais sont disponibles chez l’entrepreneur pour le site à l’étude, les essais 
pressiométrique de type Ménard (PMT) et les essais de pénétration standard (SPT). Chaque 
type d’essai a des caractéristiques différentes et permet d’obtenir différents paramètres 
mécaniques du sol. 
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Les essais PMT sont définis dans plusieurs ouvrages et il existe plusieurs types; pré foré, auto 
forée ou par battage ([Schnaid, 2009]). Toutefois, l’interprétation du test dépend grandement 
du type de forage utilisé puisqu’il influence grandement les résultats par son interaction avec 
le sol. L’essai par battage est employé. Cet essai permet de déterminer directement deux 
paramètres du sol : le module pressiométrique et la pression limite du sol, équivalent au 
module élastique et à la pression ultime respectivement. La norme pour cet essai français est 
la Notice Générale D60. 
Les essais SPT sont très connus et utilisés en pratique dans le but de déterminer l’amélioration 
des sols. Cet essai, quoique primitif, est utilisé pour déterminer la capacité portante des sols 
et même le potentiel de liquéfaction et il encore aujourd’hui le test privilégié par les firmes 
d’ingénieries pour l’acceptation des contrats. Ce test est affecté par plusieurs variables 
pouvant créer des erreurs et il est donc normalisé par plusieurs facteurs pour permettre la 
comparaison des résultats (longueur des tiges, diamètre de la cuillère fendu, masse du 
marteau, énergie d’application, etc.) ([Hunt, 2005]). La valeur N60 fait référence à une énergie 
d’application de 60% et incorpore toutes les corrections mécaniques.  
La méthode de mise en place des colonnes ballastées à deux effets importants qui peuvent 
influencer le module pressiométrique et les essais SPT. L’incorporation du ballast avec 
vibration a pour effet de densifier le sol par expansion et grâce à l’énergie vibratoire. Il est 
aussi possible qu’il y a augmentation des pressions latérales après la mise en place par la 
création d’une maille serrée de colonne ballastée. 
Ces deux paramètres ont un effet sur les essais in situ et ne peuvent pas être différenciés ou 
mesurés avec des essais PMT ou SPT seulement. On considère donc comme hypothèse que le 
module pressiométrique dépend de la contrainte effective moyenne (σ'm) définie à l’équation 
C.2 et de l’indice des vides (e) (état de compacité). Cette relation est décrite à l’équation C.3.  
 σm
′ =  (σ1 + 2K0σ1) 3⁄  C.2 
   
 Ep = fct(σm
′  ; e) C.3 
   
 Ep,f =  Ep,0(σmf
′ σm0
′⁄ )0.5 C.4 
 
Selon [Biarez et al., 1998], si l’on ne considère aucune variation de volume entre les essais, 
mais seulement une augmentation de pression moyenne, il est possible d’évaluer le module 
pressiométrique finale (Ep,f) selon la pression effective moyenne initiale (σm0
′ ) et finale (σmf
′ ) 
avec l’équation C.4. En théorie, si l'influence de la variation de volume est connue à l'aide des 
essais SPT, on peut ensuite déterminer l'influence de la variation de contrainte moyenne avec 
les essais PMT. 
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Lors des essais pressiométriques, un suivi du rapport E/Pl permet de déterminé si la sonde 
teste un sol remanié ou si la couche de sol change. Le suivie du nombre de coups de battage 
permet aussi un suivi de l’état du sol. 
Il est aussi reconnu que les essais SPT sont dépendants de la contrainte effective verticale telle 
que décrite par la normalisation de [Liao et Whitman, 1986]présenté à l’équation C.5. 
 (N1)60 =  N60 × (
98
σv′
)
0.5
= 𝑁60 × 𝐶𝑁 C.5 
Ce type d’essai in situ est souvent utilisé pour obtenir l’indice de densité relative d’un sol. 
L’équation mettant en relation ces deux paramètres est présentée à l’équation C.6 depuis 
[Meyerhof, 1957].  
 N60 =
41
𝐶𝑁
𝐷𝑟2 C.6 
Depuis, beaucoup de travail a été réalisé dans le but d’évaluer l’effet des particules (angularité, 
diamètre, etc.) sur la mesure de la densité relative, tel que Idriss et boulanger faisant interagir 
un facteur pour particule fine (cs) dans le calcul du potentiel de liquéfaction des sols. La 
formule retenue pour cette analyse met en relief la variation de l’indice des vides et le 
diamètre D50 lors de l’analyse et est recommandé dans ce cas-ci.  
[Bradley et Cubrinovski, 2013]utilise une méthode probabiliste pour analyser les données de 
[Cubrinovski et Ishiara, 1999]provenant d’une banque de données d’échantillon de sol intact 
de très grande qualité pour définir le paramètre CD remplaçant le nombre 41 de l’équation de 
Meyerhoff présenté à l’équation C.7. L’équation permettant de déterminer la densité relative 
devient donc l’équation C.8.  
Il faut remarquer toutefois que les essais SPT de Cubrinovski sont réalisés avec une énergie de 
battage de 80% plutôt que de 60% tel qu’utilisé en Amérique du Nord (Harada). Le facteur de 
correction pour l’énergie de battage étant présenté à l’équation C.9. 
 CD = 8.26(emax − emin)
−1.75 C.7 
   
 
N80 =
CD
CN
Dr2 
C.8 
   
 
𝐶𝑒 =
𝐸𝑅
60
 
C.9 
L’effet de la contrainte latérale n’est habituellement pas pris en ligne de compte lors d’essai 
SPT, soit, car il est de pratique d’utilisé la normalisation de Liao et Whitman pour la contrainte 
verticale, ou soit, car il est rare de rencontré des sols dans un état passif. Toutefois, dans le cas 
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des colonnes ballastées, il est connu que le sol se retrouve dans un état de confinement où la 
contrainte latérale diffère de son état au repos (𝜎3
′ = 𝐾0 × 𝜎1
′) ([Egan et al., 2009]) 
À cet effet [Harada et al., 2008], dont les travaux portent sur l’impact de la pression latérale 
sur le potentiel de liquéfaction des sols, suggère l’utilisation d’un facteur de correction 
incorporant le coefficient de pression de terre au repos (K0 = σ3
′ σ1
′⁄ ) et celui après 
amélioration (𝐾) présenté à l’équation C.10 depuis les travaux de [Cubrinovski et Ishiara, 
1999]. Toutefois, l’auteur spécifie que la corrélation nécessite plus d’essais avant de confirmer 
son application. [Cubrinovski et Ishihara, 2001] explique aussi que l’effet du K0 est moins 
visible sur les sols denses que sur les sols lâches. 
La corrélation entre les essais SPT devient donc sous la forme présentée à l’équation C.11 
incorporant l’effet des particules, l’effet de la contrainte verticale et l’effet de la contrainte 
latérale. 
 𝐶𝐾 = (
𝐾𝐶
𝐾𝐶,𝑁𝐶
)
0.8−0.75(
𝐷𝑟
100)
 C.10 
   
 
(𝑁1)60 =
𝐷𝑟2𝐶𝐷𝐶𝐾𝐶𝑒
𝐶𝑁
 
C.11 
Pour une analyse adéquate des essais SPT, une calibration de l’énergie de battage de chaque 
foreur est essentielle. Les essais SPT sont ainsi utilisés pour déterminer l’indice des vides du 
sol avant l’amélioration et après l’amélioration, une fois la dissipation complète de la pression 
interstitielle. 
C.3.2 Essais en laboratoire 
Les essais en laboratoire sont complémentaires aux essais in situ et permettent de déterminer 
les paramètres mécaniques du sol outre ceux déterminés en chantiers. Les paramètres 
peuvent ensuite être utilisés pour simuler numériquement la construction des CB en 2D avec 
le logiciel PLAXIS ou tout autre logiciel adéquat.  
Il est suggéré d’effectuer un essai de cisaillement direct en condition contractant avec une 
contrainte verticale de 100 kPa. Cet essai permettra d’établir l’angle de friction interne à 
grande déformation pour le sable. Il est donc nécessaire d’obtenir un échantillon de sable dans 
les zones 1 et 2 à une profondeur de 8 m. Un minimum de 3 essais œdométriques est 
nécessaire pour déterminer le module élastique du sol et la vitesse des ondes de cisaillement 
(𝑉𝑠) peut être mesurée au laboratoire de géotechnique de l’UdeS en même temps que l’essai 
œdométrique pour corréler l’indice des vides et 𝑉𝑠. 
Il existe aussi une autre façon d’obtenir l’indice des vides d’un sol, soit par corrélation de 
l’indice (𝑁1)60 avec la vitesse des ondes de cisaillement normalisée et le 𝐷50 tel que présenté 
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sur l’équation C.12 par [Karray Benhassen, 2011; Karray et al., 2011]. Les valeurs de 𝑉𝑠 peuvent 
ensuite être comparés aux tests œdométriques pour l’obtention de l’indice des vides. 
 𝑉𝑠1 = 108(𝑁1)60 
0.25𝐷50
0.18 C.12 
C.3.3 Détails du programme d’analyse initial 
Le programme d’essai consiste en la création de 10 forages PMT à 6, 8 et 10 m de profondeur 
et de 6 forages SPT permettant l’analyse de la variation du module pressiométrique (Ep) dans 
le temps et l’espace. [Guetif et al., 2007] (modélisation numérique) et [Egan et al., 2009] 
(modélisation analytique par expansion de cavité et des données de terrain) ont déterminé 
que la zone d’influence la plus marquée suite à la construction des colonnes ballastées se situ 
à l’intérieur de trois fois le diamètre de la colonne. La nomenclature utilisée pour identifier 
chaque forage est la suivante : 
Nom de l’essai et # - moment – emplacement (#colonnes) – élévation 
Où :  1D = distance de 1 fois le diamètre de colonne (emplacement) 
 CM = centre du maillage (emplacement) 
 AV – 1J – 10J = Avant, 1jour et 10 jours après construction respectivement (moment) 
                                                     
1 Offset de 0.3m vers la colonne #708 
2 Positionné à une distance de 1D (0.8m) du centre de la colonne 324 dans l’axe 324-710 
3 Offset de 0.3m vers la colonne #572 
4 Positionné à une distance de 1D (0.8m) du centre de la colonne 194 dans l’axe 194-553 
Tableau C.1 : Nomenclature du programme d’essai 
Zone Série A :  
avant construction 
Série B :  
1 jour après 
construction 
Série C : 
10 jours après 
construction 
Zone 1 
CB # 
708/709/324/325 
 PMT1-AV-1-
CM(708/709/324) 
 SPT1-AV-1-
CM(709/324/325) 
 
 PMT3-1J-1-
CM(708/709/324) 
 PMT4-1J-1-1D(324) 
 PMT7-10J-1-
CM(708/709/324) 
 PMT8-10J-1-1D(324) 
 1SPT3-10J-1-
0.3CM(708/324/325) 
 2SPT4-10J-1-1D(324) 
Zone 2 
CB # 
572/194/195/552 
 PMT2-AV-2-
CM(194/195/572) 
 SPT2-AV-2-
CM(194/195/552) 
 PMT5-1J-2-
CM(572/194/195) 
 PMT6-1J-2-1D(194) 
 
 PMT9-10J-2-
CM(572/194/195) 
 PMT10-10-2-1D(194) 
 3SPT5-10J-2-
0.3CM(194/195/552) 
 4SPT6-10J-2-1D(194) 
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Il est donc proposé de tester au centre d’une maille et à une distance de 1 X ØCB d’une colonne 
en effectuant des essais PMT et SPT. Le tableau 1 résume le programme d’essai envisagé et la 
nomenclature appropriée pour chaque essai.  
La mesure en trois (3) temps des paramètres in situ permet l’analyse des les 
hypothèses suivantes :  
- La différence entre le module pressiométrique de la série A et B est causée par la 
variation de l’indice des vides (e) et de la pression effective moyenne (𝜎𝑚
′ ). 
- La variation du module pressiométrique (𝐸𝑚) entre la série B et C est causé par la 
variation de la pression effective moyenne lors de la dissipation de la pression 
interstitielle. 
- Il est possible d’évaluer la variation de l’indice des vides (𝑒1) selon le taux de 
remplacement et avec la série D en fin de travaux.  
- Ainsi, en déterminant 𝑒1, il est possible d’évaluer la pression effective moyenne 
(σm,1
′  ;  σm,2
′ ) des séries B et C. 
C.3.4 Problèmes rencontrés  
Une grève des travailleurs d’une durée de deux semaines a retardé le début des travaux 
d’amélioration en chantier ce qui a précipité l’exécution et rendu la tâche d’investigation 
secondaire. La phase 0 fut réalisée avec succès. La phase deux n’a pas pu être réalisé pour deux 
raisons majeures : 1- aucun foreur n’était disponible, 2- pour effectuer des essais, il faut que 
la construction cesse pour éviter la vibration dans le sol, ce qui était absolument impossible 
étant donné l’échéancier. 
Durant l’investigation de la phase 2, après les travaux, le temps était trop court pour réaliser 
tous les essais nécessaires en plus des essais d’acceptation demandés par le client. De plus, 
étant donné le maillage très serré, il aurait été très difficile d’analyser les résultats par chance 
que le sol testé serait contaminé. Les essais SPT ont été réalisés à ±10-15m des zones à l’étude, 
et ce seulement après moins de cinq jours après la mise en place. Il y avait donc toujours la 
présence de pression interstitielle dans les sols. 
Finalement, lors des essais PMT de la phase 2, le sol était trop dense (due à l’amélioration) 
pour permettre l’incorporation de la sonde pressiométrique à la profondeur désirée. 
C.3.5 Résultats  
En référence au tableau C.1, seuls les essais de la phase 0 et les PMT au centre du maillage de 
la zone 1 de la phase 2 ont été réalisés. L’analyse en laboratoire n’a pas été nécessaire étant 
donné les difficultés rencontrées et le manque de données pertinentes à l’analyse. 
 Les résultats des essais PMT de la phase 0 sont présentés au Tableau C.2 :. 
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À plus de 15 m de distance avec la zone 2, deux essais au PMT ont été réalisés jusqu’à une 
élévation de -0.7 m. Le module pressiométrique varie entre 259 et 436 bars et la pression limite 
mesurée varie entre 26.7 et 37.6 bars ce qui représente une nette amélioration. L’atteinte du 
refus est donc compréhensible. 
C.4 Modélisation numérique envisagée 
La procédure numérique pour représenter la mise en place des CB dans un sable est 
développée en détail au CHAPITRE 2 et au CHAPITRE 4. Dans le cas in situ, il est toutefois 
préférable d’utiliser une expansion latérale uniforme plutôt qu’une expansion volumique, 
puisqu’il est impossible de déterminer la variation du diamètre tout au long des CB.  
La procédure suggérée est simple et suit les lignes directrices élaborées par [Castro et 
Karstunen, 2010; Guetif et al., 2007]. Pour faciliter les calculs, la couche de sable brun silteux 
doit être remplacée par une surcharge verticale uniforme de valeur équivalente. L’insertion du 
vibreur et l’expansion du ballast dans le sol sont exprimées par l’expansion latérale d’une 
valeur équivalente au diamètre moyen d’une colonne. 
Le modèle de comportement pour le sol encaissant doit permettre l’écrouissage pour bien 
représenter la densification du sol. Un modèle Cam-Clay modifié est utilisé dont les paramètres 
de caractérisations peuvent être déterminés par les pentes λ et κ de l’essai œdométrique. La 
Figure C.5 présente en détail le profil de modélisation. 
Tableau C.2 : Résultats des essais pressiométrique de la phase 0 pour les zones 1 et 2 
PMT1-AV-1-CM* PMT2-AV-2-CM* 
Élévation 
essai Em Pl* Em/Pl* 
Élévation 
essai Em Pl* Em/Pl* 
m bars bars  m bars bars  
0.4 107.6 16.2 6.6 0.4 79.9 13.3 6.0 
-1.6 136.7 23.1 5.9 -1.6 95.2 25.2 5.2 
-3.1 137.6 22.8 6.0 -3.1 95.8 18.5 5.2 
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Figure C.5 : Schématisation de la modélisation d’un site d’amélioration par colonne 
ballastée vibrée 
C.5 Conclusion 
Malgré les problématiques rencontrées en chantier, le processus d’investigations fut très 
important pour l’analyse des problèmes potentiels lors des chantiers de vibrosubstitution. Le 
programme d’investigation présenté plus haut a permis d’établir l’état de l’art quant aux essais 
de caractérisation en chantier disponible chez l’entrepreneur et d’établir d’explorer les 
corrélations existantes entre les essais in situ et les paramètres mécaniques d’un sol.  
Il est maintenant reconnu que l’investigation au centre du maillage est la seule option possible 
lors d’un maillage serré. La vibration des machines peut grandement affecter les essais in situ 
ce qui rend la tâche plus difficile. Les essais pressiométriques par battage ont sans équivoque 
un effet sur la mesure du module et de la pression limite. Il serait préférable, dans une phase 
d’investigation ultérieure, d’utiliser un pressiomètre avec pré-forage ou un auto-foreur pour 
diminuer le remaniement des parois du trou. 
Le programme d’analyse a aussi permis d’élaborer une procédure couplée, in situ et en 
laboratoire, pour obtenir les paramètres mécaniques d’un sol, dans le but d’effectuer une 
modélisation complète de la mise en place des CB.  
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ANNEXE D CALIBRATION DES CAPTEURS 
TEKSCAN© 
D.1 Introduction 
Les capteurs tactiles de la compagnie TEKSCAN© permettent la mesure de pression totale dans 
des endroits qui ont longtemps été difficiles d’accès. Cela à permis l’analyse des pressions 
totales dans une large gamme de domaines, mais plus particulièrement en génie civil et en 
géotechnique. Quoique les techniques de calibration de ces capteurs soient uniques à chaque 
procédé expérimental, il n’en reste pas moins que des lignes directrices doivent être suivies 
pour une calibration adéquate. Ce protocole tient à mettre en évidence les étapes à suivre et 
les aspects à surveiller. Le document présente un exemple d’appareil de calibration à la fin du 
document pour une cellule de PVC ainsi qu’un exemple résumé de la procédure à suivre.  
D.2 Procédure 
Cette section porte sur les différentes étapes à effectuer lors de la calibration des capteurs 
flexibles TEKSCAN©. Ces étapes, en ordre d’exécution, tiennent à identifier la capacité 
maximale des capteurs, effectuer le conditionnement, l’équilibration et la calibration des 
capteurs pour réduire au maximum l’incertitude sur la mesure et les bruits possibles. 
D.2.1 Capacité maximale  
Vérifier la capacité maximale des capteurs. Cette valeur est indiquée sur le capteur même 
(Figure. D.1Figure. D.1) en livres par pouce carré (PSI). Toujours s’assurer que les capteurs ne 
seront pas surchargés durant l’expérimentation sinon la valeur moyenne sera faussée. 
 
Figure. D.1 : Codification des capteurs (Type de capteur/lot de production/capacité 
maximale du capteur en PSI) 
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D.2.2 Conditionnement 
Les capteurs doivent être conditionnés avant leur utilisation par l’application d’une charge à 
répétition. Cette charge doit être supérieure à la charge d’essai. Cette étape peut être 
effectuée à l’aide d’un équilibrateur. 
[Brimacombe et al., 2009] recommande un chargement 20 % supérieur à la charge maximale 
de l’essai pendant 10 secondes, 5 secondes de charge constante, un déchargement pendant 
10 secondes, puis un repos de 120 secondes. Chaque cycle est répété 4 fois. 
D.2.3 Équilibration 
Cette étape permet d’uniformiser le signal sortant de chaque sensels (surface émettrice de 
signal) à la valeur moyenne mesurée sous une charge uniforme et stable. 
[TEKSCAN Inc., 2003] recommande de charger les capteurs avec une charge 20 % supérieure à 
la charge maximale d’utilisation excepté si cette charge est supérieure à la charge maximale 
du capteur. 
L’équilibration n’affecte pas la valeur moyenne du signal de sortie, mais ne fait qu’ajuster 
chaque sensel à la valeur moyenne mesurée. Cette étape permet aussi d’évacuer toute 
particule d’air qui peut être coincé sur le capteur. 
Voir [TEKSCAN Inc., 2003] pour de plus amples renseignements sur l’équilibration. 
D.2.4 Charge de calibration 
Dans le cas où la force appliquée sur le capteur est inconnue, placer le capteur dans les mêmes 
conditions d’utilisation lors de l’expérimentation et effectuer un essai à capacité maximale. 
Ouvrir une boîte graphique et enregistrer la force moyenne ressentie par le capteur. Ceci 
équivaut à la somme des valeurs brutes détectée. Il sera ensuite possible de déterminer la 
charge mesurée durant l’expérimentation pendant la calibration en tentant d’obtenir une 
moyenne identique. 
Dans le cas où la force maximale appliquée sur le capteur est connue, utiliser cette charge pour 
la calibration des capteurs. 
D.2.5 Calibration 
Procédure : Ouvrir une nouvelle page vierge dans le logiciel I-Scan©, cliquez sur Outils, puis 
Étalonnage. Vous pouvez ainsi ajouter des points de calibration avec le bouton Ajouter. 
Appliquez une charge de calibration représentant 75 % de la charge maximale d’utilisation puis 
enregistrez le fichier d’étalonnage. Le taux de chargement peut varier selon l’utilisation entre 
1, 2, 5 et 10 kPa/s. Selon [Paikowsky et Hajduk, 1997] pour des pressions de 0-621 kPa, la 
différence entre les courbes de calibration est minime. 
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Logiciel : Le logiciel I-Scan© 7.00 permet d’effectuer une calibration utilisant 1 point (linéaire : 
y=mx) ou 2 points (règle de puissance : y=Axb). Toutefois, il est possible d’effectuer une 
calibration manuelle utilisant le logiciel MATLAB© (voir [Brimacombe et al., 2009]). La nouvelle 
version du logiciel permet une calibration avec 10 points. La valeur initiale est toujours 
considérée comme étant (0,0) exceptée lorsqu’une mise à zéro est utilisée (section D.2.6).  
Superficie : La superficie du capteur lors de la calibration doit être couverte jusqu’à 80 % sans 
jamais dépasser en bordure. Un minimum de 25 % est nécessaire pour une calibration 
adéquate ([TEKSCAN Inc., 2003]). 
Interface : Il est très important de recréer la surface exacte avec laquelle les capteurs seront 
testés lors de l’expérimentation pour effectuer la calibration. 
Sensibilité : Il est très important d’avoir une sensibilité qui représente bien l’essai 
expérimental, il ne doit pas avoir trop de points rouges (saturation) ni trop de points bleus. Il 
est suggéré d’utiliser la même sensibilité pour la calibration que lors de la mise à zéro. I-Scan© 
divise le signal sortant en 255 partitions. Par exemple pour une gamme entre 0-50 kPa, chaque 
signal représente 0,2 kPa (50kPa/255) tandis que pour une gamme de 0-600 kPa, chaque signal 
représente 2.35 kPa. 
Décalage/fluage (creep) : Un chargement statique à long terme peut engendrer un décalage 
(drift) du signal sortant de 0-3 % pour chaque logarithme du temps. Pour des mesures 
dynamiques, la mesure instantanée n’est pas affectée. Toutefois, pour la calibration il est 
important d’attendre 30-60 secondes puisque la majorité du décalage apparaît dans les 
premières secondes (1s, 10 s, 100s, etc.). Pour des essais de longue durée, les résultats doivent 
être ajustés au décalage des capteurs. Par défaut, I-Scan© effectue la calibration pendant 30 
secondes pour prendre en compte cet effet. 
Hystérésis : La calibration doit aussi prendre en compte l’hystérésis des capteurs tactiles. Une 
calibration en déchargement est donc suggérée dans le cas d’essais expérimentaux 
comprenant un relâchement des contraintes. 
D.2.6 Mise à zéro (tare) 
Le capteur est flexible et émet un signal, lorsqu’enroulé autour d’une surface courbe. La mise 
à zéro permet donc d’enlever le signal de sortie ainsi généré. Toutefois, la mise à zéro réduit 
la sensibilité du capteur. Par exemple, un signal de 20 données brutes rend la sensibilité du 
sensel entre 0-235 plutôt que 0-255. Chaque sensel est mis à zéro indépendamment.  
La mise à zéro est possible seulement si un minimum de 3 % de la surface est activé.  
D.3 Notes supplémentaires 
Cisaillement : Dans le cas où les capteurs ne bougent pas durant l’essai expérimental, le 
cisaillement est négligeable. Si du cisaillement se développe, il peut s’avérer utile de lubrifier 
l’interface pour ainsi réduire le bruit. Il faut rappeler que les capteurs TEKSCAN© mesurent 
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des pressions axiales et non de cisaillement. Une mince feuille de Téflon peut aussi réduire la 
friction [Palmer et al., 2009] entre le capteur et l’interface.  
Souplesse de l’interface : La souplesse du matériau d’interface est très importante pour 
permettre une mesure exacte et précise de la charge appliquée. Un matériau trop rigide peut 
ne pas transmettre la charge adéquatement comme l’indique la Figure. D.3.  
 Adhésif : Pour coller le capteur à la surface, il est possible d’utiliser du papier collant 
(cellophane tape/duct tape/masking tape). Les adhésifs à base d’eau ne collent pas sur les 
 
Figure. D.2 : Utilisation d’une couche de Téflon pour réduire le cisaillement [Palmer et al., 
2009] 
 
 
Figure. D.3: Effet de la souplesse du matériau d’interface 
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feuilles de polymère. [TEKSCAN Inc., 2003] suggère donc l’utilisation d’un adhésif en 
vaporisateur utilisé par les artistes. 
 
 
 
Figure. D.4 : Présentation conceptuelle en 3D d’un système de calibration pour capteur 
TEKSCAN© avec interface 
 
16 po 
Membrane élastique 
4 po 
5 po 
Entrée d’air <1 MPa 
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D.4 Exemple résumé de la procédure de calibration 
Cet exemple utilise un capteur de type 5027 avec une capacité maximale de 1000 kPa. La 
charge maximale durant l’essai est de 150 kPa, représentant une profondeur dans le sol de 
±15 m en pression latérale (k0=0.5).  
Conditionnement : chargement jusqu’à 180 kPa (18 kPa/s), soit 150 kPa + 20 %, charge 
constante pendant 5 secondes, déchargement pendant 10 secondes, puis repos pendant 120 
secondes. Effectuer cette procédure 4 fois. 
Équilibration : charger le capteur jusqu’à 180 kPa pendant 10 secondes et enregistrer la valeur 
dans le logiciel I-Scan©7.00 (Menu-Outils-Equilibration-Ajouter).  
Calibration : Placer le capteur dans l’appareil de calibration (par exemple celui de la Figure. 
D.4). Pour une calibration en 1 point linéaire, charger le capteur jusqu’à 75 % de la valeur 
maximale d’utilisation (112.5 kPa) pendant 10 secondes, puis garder la charge constante 
pendant 30 secondes pendant la prise de la mesure (Menu-Outils-Étalonnage-Ajouter). Il faut 
ensuite enregistrer l’image de calibration et bien identifier le capteur correspondant. Régler 
ensuite la sensibilité du capteur selon la précision voulue.  
Mise à zéro (tare) : Placer le capteur à l’endroit d’utilisation et vérifier qu’il n’y a pas de signal 
sortant, par exemple, dans le cas où l’emplacement est circulaire et qu’un signal est émis sans 
sollicitation externe. Effectuer la mise à zéro dans le logiciel I-Scan© (Menu-Outils-Mise à zéro 
du capteur-Ajouter). Utiliser la même sensibilité que lors de la calibration. 
Expérimentation : Votre capteur est donc prêt pour les essais expérimentaux. 
